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RÉSUMÉ
Plus de 30 000 structures en béton armé ont été installées par Hydro-Québec au cours
des 30 dernières années. Ces structures, préfabriquées ou coulées sur place, subissent d'im-
portants problèmes de dégradation avec le temps. La pression hydrostatique constante du
sous-sol accélère l'inﬁltration de l'eau, parfois saturée de sels de déglaçage, dans le béton.
L'eau réagit avec les armatures d'acier qui se corrodent prématurément. La corrosion des
armatures cause ensuite la ﬁssuration prématurée du béton ce qui augmente de débit l'in-
ﬁltration d'eau, etc.. Le problème peut être résolu en remplaçant l'armature en acier par
de l'armature non corrodable en matériaux composites, telles que les barres en polymères
renforcés de ﬁbres de verre (PRFV).
Ce mémoire présente un résumé des normes canadiennes en vigueur qui régissent l'utili-
sation des matériaux composites. De plus, une revue de la littérature est eﬀectuée pour le
poinçonnement des dalles conventionnelles et renforcées de PRFV. La conception prélimi-
naire des dalles sous charges pondérées et de service est ensuite eﬀectuée pour les chambres
renforcées d'acier et de PRFV. Il est démontré lors de la conception préliminaire que les
deux types de chambres (renforcées en acier et en PRFV) comportent certains manques
sous charges pondérées. Ces manques peuvent être simplement réglés apportant des mo-
diﬁcations mineures au ferraillage.
Trois types d'essais expérimentaux sont eﬀectués sur huit spécimens de taille réelle. L'essai
de compression simule les charges verticales (la pression des terres, le traﬁc, le camion de
tirage, etc.). L'essai de traction avec poulies simule un tirage de câbles sur les murs, le
plancher et le plafond. L'essai de traction direct simule le tirage de câbles sur un seul
ancrage.
L'essai de compression démontre que pour les chambres renforcées de PRFV avec coulis
cimentaire entre les pièces, les déformations sur les armatures et sur le béton, les déplace-
ments et la ﬁssuration des chambres sont adéquats pour des charges de service et pondérées
selon le devis de performance proposé par Hydro-Québec.
L'essai de tirage avec poulies se termine chaque fois avec la rupture de la soudure de
l'anneau au plancher. Pour toutes les chambres, les déformations sur les armatures et sur
le béton, les déplacements et la ﬁssuration sont adéquats selon le devis de performance
proposé.
L'essai de tirage direct se termine par la rupture en poinçonnement du mur. Pour toutes
les chambres, les déformations sur les armatures et sur le béton, les déplacements et la
ﬁssuration sont adéquats selon le devis de performance proposé. De plus les équations de
poinçonnement de la norme S806-12 sont toujours conservatrices par rapport aux valeurs
expérimentales obtenues.
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CHAPITRE 1
Introduction
1.1 Mise en contexte
Le béton est l'un des matériaux les plus utilisés en génie civil. Ses propriétés et son
comportement sous charges sont bien établis. Ordinairement, l'ajout d'armature en acier
permet la reprise des eﬀorts en traction. Le matériau composite ainsi créé, le béton armé,
comporte plusieurs avantages : la mise en place est simple, sa résistance peut être facilement
calculée et il est économique. Toutefois, lorsqu'il est mal utilisé, le béton armé peut s'avérer
peu durable [Ollivier et Vichot, 2008].
Au Québec, plus de 30000 structures souterraines ont été installées par Hydro-Québec lors
des 30 dernières années. Ces structures sont en béton armé de barres d'acier et servent à
abriter ou raccorder certains équipements nécessaires aux lignes de transmission électrique.
Qu'elles soient préfabriquées ou coulées sur place, ces structures subissent d'importants
problèmes de dégradation avec le temps, surtout à partir de la surface qui est en contact
avec le sol. Cette dégradation peut être due à diﬀérents facteurs : l'humidité du milieu, les
cycles de gel-dégel, l'exposition aux sels de déglaçages [Ollivier et Vichot, 2008]. Comme
dans la plupart des structures en béton armé conventionnel, les dégradations peuvent
mener à la corrosion de l'armature d'acier. Dès que la corrosion de l'armature d'acier est
déclenchée, la dégradation est accélérée selon le cycle illustré à la ﬁgure 1.1.
Figure 1.1 Cycle de dégradation due à la corrosion des armatures
Pour contrer le problème récurrent de la corrosion des armatures, de nouveaux matériaux
sont apparus sur le marché dans les dernières décennies : les matériaux composites. Ces
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matériaux comportent plusieurs avantages dont la résistance à la corrosion, la légèreté et
la neutralité électrique.
Chez Hydro-Québec, près de deux pour cent de toutes les chambres souterraines construites
en béton armé conventionnel subissent annuellement des dommages dus à la corrosion des
armatures en acier. Ces agressions se traduisent en des pertes économiques et de main
d'oeuvre lors d'opérations de réparation ou de remplacement. La substitution des barres
d'armatures en acier par des barres d'armatures en PRF permettrait de résoudre cette
problématique.
1.2 Problématique
Étant donné les pressions hydrostatiques constantes, les cycles de gel-dégel et l'inﬁltration
sels de déglaçages, les chambres souterraines en béton armé sont un excellent candidat
pour l'armature en matériaux composites.
Toutefois, le comportement de ces chambres sous charge est très diﬃcile à déterminer
théoriquement, même avec l'armature d'acier. Elles comportent habituellement 6 faces
armées dans les deux sens et plusieurs ouvertures entourées d'armature de renfort. La
chambre est composée de deux pièces (tel qu'illustré à la ﬁgure 1.2), le joint étant semi-
rotulé.
Figure 1.2 Chambre de type 3 d'Hydro-Québec à la livraison (connexion à
gauche et base à droite)
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De plus, les normes qui existent présentement sont peu adaptées aux structures souter-
raines. Le concepteur doit donc suivre une norme qu'il considère pertinente ou, dans notre
cas, un devis de performance accepté par le client. Le devis de performance d'Hydro-
Québec qui est utilisé pour la conception des chambres à l'étude est fortement inspiré de
la norme des bâtiments (S806). Étant donné que cette norme a été conçue pour les bâti-
ments, quelques clauses sont discutables dans le cadre de chambres souterraines (déﬂexions
et comportement sous charges de service par exemple).
Finalement, bien que plusieurs exemples d'utilisation de matériaux composite comme ar-
mature dans le béton existent ([El-Salakawy et al., 2003]), le présente étude atteint une
nouvelle complexité. Les six faces de la chambre sont armées positivement (l'armature est
placée près de la surface intérieure des chambres) d'un grillage orthogonal et les coins sont
armés négativement de barres courbes. De plus, aucune norme n'existe à ce jour pour le
design en ﬂexion avec des barres en matériaux composites courbes (à ce jour, elles sont
plutôt utilisées comme étriers).
1.3 Déﬁnition de projet
Au cours des dernières années, les barres d'armature en PRFV utilisées dans le cadre de
l'étude (VROD) ont été l'objet de plusieurs études de l'équipe de recherche du département
de génie civil de l'Université de Sherbrooke. Ce type d'armature a déjà été incorporé dans
plusieurs structures de béton en service, tels que des ponts [Ospina et al., 2003] et des
stationnements multiétagés [Dulude, 2011]. Leur performance et durabilité à long terme
est donc déjà bien établie et leur utilisation dans cette étude est appropriée.
La conception préliminaire des chambres est vérifée à l'aide du devis de conception d'Hydro-
Québec et à l'aide des normes A23.3 et S806-12. Pour déterminer la répartition des eﬀorts,
des logiciels d'éléments ﬁnis (LAS et SAP2000) sont utilisés.
Pour étudier le comportement des chambres sous charges, 4 spécimens armés de barres
d'armature conventionnelles (en acier) et 4 spécimens armés de barres en PRFV (type
V-ROD) de taille réelle ont été testés. Trois types d'essais ont été eﬀectués :
- Compression : Compression verticale à l'aide d'un vérin hydraulique pour repré-
senter les charges verticales (camion de tirage, traﬁc et pression du sol).
- Traction avec poulies : Traction des ancrages à l'aide d'un câble et de poulies
jusqu'à la rupture.
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- Traction directe : Traction d'un seul ancrage jusqu'à la rupture par poinçonne-
ment du béton.
Cette étude s'inscrit dans un projet plus large d'essais expérimentaux eﬀectués par l'Uni-
versité de Sherbrooke en partenariat avec l'institut de recherche d'Hydro-Québec (IREQ),
le Consortium de Recherche en plasturgie et composites du Québec (CRPCQ), Lécuyer et
Fils Lté. et Pultrall Inc..
Les résultats du projet permettront de démontrer l'équivalence structurale entre les chambres
armées d'acier et de PRFV. Si une telle équivalence peut être démontrée, Hydro-Québec
utilisera de l'armature en PRFV dans ses nouvelles chambres souterraines, augmentant
ainsi leur durée de vie. De plus, les résultats permettront de mieux comprendre la réparti-
tion d'eﬀorts dans les structures complexes monolitiques et leurs mécanismes de rupture.
1.4 Objectifs
Les objectifs principaux de cette étude sont :
• Valider la conception préliminaire des chambres renforcées en acier et en PRFV.
• Caractériser et comparer le comportement structural des chambres de béton armé
en PFRV et en acier pour chaque type d'essai.
Les objectifs secondaires de cette étude sont :
• Créer un modèle structural (analytique et éléments ﬁnis) représentatif de la réalité
pour permettre une meilleure conception des chambres.
• Eﬀectuer des essais expérimentaux sur les deux types de chambres pour comparaison
structurale.
• Prédire le poinçonnement du mur à l'aide des équations des normes et de la littéra-
ture.
1.5 Plan du mémoire
Le mémoire est divisé en quatre grandes sections. Premièrement, l'état de l'art et les
normes en vigueur sont présentés. Deuxièmement, des modèles analytiques et par éléments
ﬁnis permettent de valider la conception préliminaire des chambres renforcées en acier et
en PRFV. Aussi, une prédiction de la rupture en poinçonnement est donnée pour assurer
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la sécurité durant les essais expérimentaux. Troisièmement, le plan expérimental pour les
trois types d'essais est décrit. Finalement, les résultats, l'analyse et une discussion sont
présentés. Pour assurer une meilleure lecture, les documents suivants ont été déplacés en
annexe :
- Annexe A : Photos supplémentaires de l'assemblage, la coulée, l'instrumentation et
le transport des chambres
- Annexe B : Exemples de calculs
- Annexe C : Tables de barres V-ROD HM droites et V-ROD courbes de Pultrall
- Annexe D : Code LAS utilisé pour la modélisation 2D
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CHAPITRE 2
État de l'art
2.1 Les matériaux composites
Les matériaux composites sont une combinaison de ﬁbres et de matrice. Le choix des ﬁbres
et de la matrice dicte les propriétés du matériau composite ﬁnal.
2.1.1 Matrice
Les fonctions primaires de la matrice (aussi appelée la résine) sont le maintient des ﬁbres,
la protection des ﬁbres contre l'environnement, le support latéral agissant contre le voile-
ment des ﬁbres sous compression et la redistribution des eﬀorts entre les ﬁbres [Robert,
2009; Speisser, 1995]. Les résines utilisées en génie civil sont divisées en deux groupes :
les thermodurcissables et les thermoplastiques. Pour l'application structurale, les résines
thermodurcissables sont les plus utilisées car une fois chauﬀées, elles subissent une transfor-
mation chimique irréversible. Les résines gardent donc leur propriétés structurales, même
si elles sont à nouveau chauﬀées [Robert, 2009].
2.1.2 Fibres
La fonction première des ﬁbres est la reprise d'eﬀorts. Donc, dans le cas de barres d'arma-
tures, les ﬁbres sont toutes alignées longitudinalement pour transmettre les eﬀorts axiaux.
En génie civil, trois types principaux de ﬁbres sont utilisés :
- Fibres de verre
- Fibres de carbone
- Fibres d'aramide
Ces ﬁbres sont utilisées, seules ou avec résine, pour conﬁnement de colonnes, réhabilitation
de structures existantes ou comme armatures dans le béton armé [Speisser, 1995]. Dans le
cadre du projet, des barres d'armature en ﬁbre de verre sont utilisées à cause de leur coût
moindre et leur dilatation thermique similaire à celle du béton.
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2.1.3 Barres d'armatures
Les propriétés des barres d'armatures en matériaux composites suite à des sollicitations
simples sont bien connues et doivent être données par le fabricant en accord avec les
normes [Robert, 2009]. Le tableau 2.1 montre les caractéristiques de diﬀérents types de
barres d'armatures en matériaux composites oﬀertes sur le marché. Les barres d'armatures
avec ﬁbres d'aramide sont rarement utilisées au Québec [Newhook et Svecova, 2009], donc
elles ne sont pas présentes dans le tableau.















Acier 400 200 εy = 0.002 11.7 11.7
Fibres de verre 600− 710 100− 147 0.012−0.017 6 à 10 21 à 23
Fibres de carbone 1200− 2300 30− 47 0.015−0.020 -1 à 0 22 à 23
2.1.4 Barres d'armature courbes
Jusqu'à ce jour, il existe seulement des exemples d'utilisation de barres courbes en tant
qu'étrier (pour la résistance au cisaillement). De plus, les essais pour déterminer les pro-
priétés des barres courbes sont des essais de cisaillement (voir section "Norme S807-10").
Dans le cadre de l'étude présente, par contre, les barres courbes sont parfois utilisées en
traction (partie droite) et comme crochet d'ancrage. L'utilisation des propriétés des barres
courbes (module d'élasticité moindre et résistance en traction moindre) est donc discutable
à certains endroits.
(a) Connexion (b) Base
Figure 2.1 Barres courbe utilisées dans le projet en blanc
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Par exemple, les barres courbes de la connexion sont visibles en blanc à la ﬁgure 2.1a. La
partie courbe des barres reprend le moment négatif au coin, donc l'utilisation des propriétés
de barres courbes est justiﬁée. Par contre, l'eﬀet des barres courbes sur le poinçonnement
des ancrages de la base est plus discutable (voir ﬁgure 2.1b). Bien que la norme S806-12
dicte d'utiliser les propriétés des barres courbes même dans la section droite de la barre, il
est probable que la réduction du module d'élasticité de la section courbe a peu d'impact
sur la résistance au poinçonnement de la section située à plus d'un mètre du coin. Dans
le cadre du projet, la norme S806-12 est suivie ; les propriétés des barres courbes sont
utilisées pour les calculs avec barres courbes.
Des jauges de déformation sont installées sur la partie courbes des barres de la connexion
et de la base pour déterminer expérimentalement les déformations de ces barres lors des
diﬀérents cas de chargement.
2.1.5 Utilisation
Les barres d'armature en PRF (et plus particulièrement en PRFV) ont plusieurs avantages
par rapport aux barres d'armatures conventionnelles [Robert, 2009] :
- Neutralité électrique et magnétique (PRFV) : Les PRFV ne contiennent au-
cun élément conducteur.
- Légèreté : Masse volumique plus de quatre fois inférieure à celle de l'acier. Ceci
permet des économies de mise en place.
- Stabilité chimique : Ne se corrode pas (même en milieu salé), ne réagit pas à
l'alcalinité du béton ou aux produits chimiques.
- Isolateur thermique (PRFV) : Aucun pont thermique dans les dalles continues.
- Dilatation thermique (PRFV) : Similaire a celle du béton.
- Le faible coût (PRFV) : Pour un projet d'ampleur, le prix total en armature
PRFV est égal au prix d'armature en acier galvanisé.
Étant donné les avantages (surtout en milieu agressif), l'utilisation d'armatures en PRF
se fait de plus en plus courante. Voici quelques exemples d'applications :
- Les milieux marins (quai, caissons, murs, piliers, etc.)
- Les infrastructures de transport (dalles d'autoroute, de pont, dispositifs de retenue,
dalles de stationnement)
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- Les structures nécessitant une neutralité électrique et/ou magnétique (hôpitaux,
aéroport, etc.)
- Les structures en milieu chimiques et/ou corrosifs (bassins et réservoirs de produits
chimiques)
- Les structures ou ouvrages en contact direct avec le sol (chambres souterraines, dalles
sur sol, murs de soutènement, etc.)
2.1.6 V-Rod de Pultrall
Les barres d'armature qui sont utilisées dans ce projet sont de type V-Rod HM (high
modulus) de la compagnie Pultrall.inc de Thetford Mines. Le tableau 2.2 montre les pro-
priétés des barres utilisées par rapport à leur section "équivalente" en acier. Deux tableaux
plus complets des propriétés des barres V-Rod droites et courbes sont données en annexe.
Tableau 2.2 Comparaison entre les barres d'armature V-Rod et leur équivalent
conventionnel en acier
Taille Barres PRFV Barres acier
(PRFV/Acier) Aire (mm2) Ef (MPa) Ff (MPa) Aire (mm2) Es (MPa) fy (MPa)
# 5/15M 197.9 62600 1184 200 200000 400
# 8/25M 506.7 66400 1000 500 200000 400
2.2 Normes CSA
Les normes qui existent présentement sont peu adaptées aux structures souterraines telles
que les chambres de tirage. Le concepteur doit donc suivre une norme qu'il considère
pertinente ou, dans notre cas, un devis de performance d'une autre entité. Le devis de
performance d'Hydro-Québec qui est utilisé pour la conception des chambres de tirage est
fortement inspiré de la norme des bâtiments (S806).
Contrairement aux structures en béton armé d'acier, c'est habituellement les états limites
de services (ELUT), et non les états limites ultimes (ELUL), qui contrôlent le dimension-
nement de structures en béton armé de PRF. Ceci est dû à la rigidité moindre des barres
en PRF comparativement à celles d'acier. La conception de structures renforcées de PRF
diﬀère donc du dimensionnement conventionnel. La section qui suit présente les normes
qui régissent l'utilisation des PRF au Canada.
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2.2.1 Norme S807-10
La norme CSA S807-10 (Speciﬁcation for ﬁbre reinforced polymers) couvre les procédés de
fabrication et la détermination des propriétés physicomécaniques de barres d'armatures en
polymères renforcés de ﬁbres (PRF). Les types de résines acceptés se limitent aux résines
polyester, vinylester ou époxy alors que les types de ﬁbres acceptés se limitent aux ﬁbres
de verre, de carbone et d'aramide. Dans le cadre du projet, les ﬁbres de verre avec résine
vinylester sont d'intérêt.
Propriétés mécaniques des barres d'armatures en PRF
Selon l'article 10.1, pour déterminer les propriétés mécaniques d'un certain type de barre,
24 échantillons doivent être pris dans 3 lots de production diﬀérents (8 échantillons par
lot). Pour l'aire, la résistance en traction et le module d'élasticité, la description des essais
est disponible à l'annexe C de la norme S806.
Selon l'article 8.2, la résistance minimale en traction doit être prise comme étant la valeur








V = le coeﬃcient de variation
n = le nombre d'échantillions
Dans le cas de barres en polymères renforcés de ﬁbres de verre (PRFV), il existe des valeurs
minimales de résistance en traction données au tableau 2.3. Une liste plus complète peut
être trouvée au tableau 1 de la norme S807-10.
Tableau 2.3 Quelques résistances minimales à la traction de barres en PRFV
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Selon l'article 8.3, le module d'élasticité des barres peut être pris comme étant la valeur
moyenne des modules si le coeﬃcient de variation est en deçà de 5 %. Alternativement, le
module d'élasticité peut être trouvé en multipliant la valeur moyenne du module par Fe.








V = le coeﬃcient de variation
n = le nombre d'échantillions
Selon l'article 8.4, les barres doivent être classées par grade selon leur module d'élasticité.
Les grades sont donnés au tableau 2.4 qui est un extrait du tableau 2 de la norme S807-
10. Le terme barre désigne les barres individuelles alors que le terme treillis désigne un
assemblage en grille de barres.
Tableau 2.4 Grade des barres en PRFV selon leur module (GPa)
Grade 1 Grade 2 Grade 3
Barres Treillis Barres Treillis Barres Treillis
40 30 50 40 60 50
Les autres propriétés mécaniques (résistance au cisaillement, résistance des barres courbes,
etc.) peuvent être déterminées selon le tableau 3 de la norme S807.
Propriétés physiques des barres d'armatures en PRF
Pour déterminer la durabilité des barres, plusieurs propriétés physiques de barres doivent
être déterminées, soit le pourcentage de ﬁbres, les coeﬃcients d'expansion thermique lon-
gitudinal et transversal, la densité, le pourcentage de vides, l'absorption d'eau, le taux de
cure, la température de transition vitreuse (TTG), la spectroscopie infrarouge à transfor-
mée de Fourier (IRTF), l'analyse dispersive en énergie, la résistance aux alcalis en solution
fortement alcaline (avec et sans chargement), la résistance au ﬂuage et la résistance à la
fatigue [CSA S807-10, 2010]. Les méthodes d'essais, le nombre d'échantillons ainsi que les
limites spéciﬁés sont disponibles dans le tableau 4 de la norme S807.
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2.2.2 CSA S806-12
La norme S806-12 porte sur l'usage des PRFV dans les bâtiments. Bien que la norme S6-06
(norme des ponts) soit pertinente pour le projet, le devis de performance est fortement
basé sur les équations du code national du bâtiment (CNB 1990). L'explication est la
suivante :
"Les chambres enfouies s'apparentent davantage à une structure de bâtiment souterrain
(tunnel, sous-sol, stationnement souterrain) qu'à une structure de pont. De plus, il n'est
pas souhaitable d'utiliser des coeﬃcients provenant de diﬀérents codes ou normes pour une
même structure. Ainsi, nous recommandons d'utiliser les combinaisons de charges telles
que déﬁnies par le Code National du Bâtiment du Canada 1990 (CNB)." [Bessette et
Lachance, 2000]
L'argument en faveur de l'utilisation du code des bâtiments se limite à la ressemblance
entre une chambre souterraine et une structure de bâtiment. Il est facile d'utiliser le même
argument pour justiﬁer l'utilisation de la norme des ponts. Par exemple, il est possible de
comparer l'enfouissement de murs de soutènement aux abords des ponts à l'enfouissement
de chambres souterraines. Aussi, le risque d'incendie, qui est une partie importante de la
norme des bâtiments (surtout en ce qui a attrait au PRF), est quasi-inexistant dans une
chambre enfouie et fermée. Le choix des deux normes peut donc être justiﬁé, l'important
étant de ne pas utiliser les deux simultanément.
Coeﬃcient de tenue et limitations
Selon l'article 7.1.6.3, le coeﬃcient de tenue φprfv est de 0.75 pour des renforcements non
précontraints.
L'article 7.1.2.2 énonce qu'en aucun cas la contrainte dans les armatures en PRFV ne doit
dépasser 25% de la résistance en traction des barres sous charges de service. De plus, selon
l'article 7.1.2.3, les barres en PRFV ne doivent jamais se déformer de plus de 2000 µϵ sous
charges de service soutenues.
Les barres courbes ont une résistance en traction qui peut aller de 40 à 60% des barres
droites [Ahmed et al., 2010]. Pour déterminer leur résistance, l'article 7.1.6.2 réfère à la
norme S807. Dans le cadre du projet, les résistances ont été déterminées par le fournisseur
et sont données dans la ﬁche technique des barres courbes VROD (en annexe).
Longueur de scellement
La longueur de scellement minimale pour des barres (ld) en traction est donnée à l'équation
2.3 tirée de l'article 9.3.2.








k1, k2, k3, k4, k5 = coeﬃcients décrits ci-dessous
Ab = aire d'une barre
dcs = plus petite valeur entre : la distance du centre de la barre à la surface de béton et
2/3 de l'espacement centre-centre des barres tendues
fF = valeur du moment interne divisé par le produit de l'aire de renforcement interne
totale et du bras de levier interne
L'article 9.3.3 donne les valeurs suivantes pour les coeﬃcients de modiﬁcation k :
Le coeﬃcient k1 prend la valeur de 1 s'il y a moins de 300 mm de béton sous les barres.
Le coeﬃcient k2 prend la valeur de 1 pour un béton de densité normale.
Le coeﬃcient k3 prend la valeur de 0.8 pour des barres ayant une aire de moins de 300mm2
(donc les barres VROD #6 et plus petites). Pour les barres ayant une aire supérieure à
300 mm2, k3 = 1.
Le coeﬃcient k4 prend la valeur de 1 pour les barres en ﬁbres de verre et en ﬁbres de
carbone.
Le coeﬃcient k5 prend la valeur de 1 pour les barres enrobées de sable. Toutefois, k5 peut
être obtenu par essais d'arrachement selon la norme S807. Pour les barres VROD, k5 = 0.8.
Pour les barres courbes (pliées), la longueur de scellement dépend de fF (la valeur du
moment interne divisé par le produit de l'aire de renforcement interne totale et du bras de
levier interne). Les longueurs de scellement à considérer sont données aux équations 2.4 à















pour fF > 1040 MPa (2.6)
Comme pour les barres en acier, la longueur de développement des barres en PRFV peut
être réduite par le facteur Areq/Afour, soit l'aire d'armature requise divisé par l'aire d'ar-
mature fournie.
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Étant donné la réduction de capacité des barres courbes, il peut être intéressant d'utiliser
des types d'ancrages diﬀérents. Les têtes d'ancrages sont permises par la norme (voir
article 9.11). Il faut démontrer par un essai représentatif de la réalité que la résistance des
ancrages est de 1.67 fois la résistance requise. La ﬁgure 2.2 montre un exemple d'utilisation
de têtes d'ancrage proposé par un fournisseur [Brooker, 2013].
Figure 2.2 Deux exemples de conﬁgurations conventionnelles (gauche) et avec
têtes d'ancrage (droite) [Brooker 2013]
Des essais eﬀectués sur des têtes d'ancrages ont démontré que leur résistance à l'arrache-
ment est similaire à celle des barres recourbées [Johnson et Sheikh, 2013]. Aussi, lors de la
ﬂexion d'une poutre, ils peuvent remplacer les étrier avec des résultats similaires jusqu'au
moment ultime (voir ﬁgure 2.3). Toutefois, après la rupture initiale, la charge résiduelle
qui peut être reprise par la poutre est pratiquement nulle car le béton n'est aucunement
conﬁné par les têtes d'ancrage.
Figure 2.3 Utilisation de têtes d'ancrages à la place d'étriers dans une poutre
en ﬂexion [Johnson et al. 2013]
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Étant donné qu'aucune rupture en ﬂexion est attendue dans les chambres à l'étude (rup-
ture par poinçonnement qui contrôle), il pourrait être intéressant d'utiliser cette nouvelle
technologie pour remplacer les barres courbes dans les coins.
Enrobage minimal
Pour les chambres étudiées, l'épaisseur de l'enrobage de béton est critique. Une augmen-
tation de 25 mm de l'enrobage résulte en une augmentation de la masse de plus de 3000
kg.
Selon l'article 8.2.3, l'enrobage minimal de béton armé de PRFV doit être la plus grande
valeur entre 2∗db et 30 mm. De plus, l'annexe R (annexe informative) et la R.1 proposent
un lien en l'épaisseur de l'enrobage et la durée d'exposition aux ﬂammes nécessaire, mais
les incendies sont peu probables et peu dangereux dans le cas des structures souterraines
étudiées.
En comparaison, selon les articles 4.3.2.2.1 et 6.6.6.2.3 de la norme CSA A23.1, un béton
coulé en place soumis aux sels de déglaçage, à l'humidité et au contact de la terre doit
avoir un enrobage minimum de 75 mm ou 2db. Si la structure est préfabriquée ou si une
technique de protection des barres d'armatures est mise en place, un enrobage moindre
peut être admis.
Armature minimale
Selon l'article 8.4.2, l'armature minimale doit être suﬃsante pour assurer que le moment
résistant est plus grand que 1.5 fois le moment de ﬁssurationMcr. Le moment de ﬁssuration
est trouvé à l'aide de l'équation 2.7.







Ig = inertie de la section brute
yt = distance du centroide de la section (négligeant l'armature) à la ﬁbre extrême en tension
Si le moment résistant est plus petit que 1.5 fois le moment de ﬁssuration, l'aire de l'arma-
ture minimale doit respecter l'équation 2.8 tirée de l'article 8.4.2.3 dans chaque direction
orthogonale.





L'espacement maximal des barres est donné par la valeur minimale entre 300 mm ou 3
fois l'épaisseur de la dalle.
L'armature minimale pour une dalle armée d'acier est de 0.002Ag dans chaque direction
orthogonale.
Béton armé de PRFV en ﬂexion
Pour une poutre ou une dalle unidirectionnelle, la distribution d'armature en ﬂexion est
limitée par l'article 8.3.1. L'article stipule que si la déformation dans l'armature en PRF
en traction excède 0.0015, le paramètre zprf doit demeurer en deçà de 38000 N/mm pour
des éléments structuraux exposés aux intempéries. La valeur du paramètre de contrôle de









kb = coeﬃcient d'adhérence des barres (déterminé selon l'annexe S, sinon la valeur de 1.2
peut être prise). Pour les barres VROD, kb = 0.8
Es = module d'élasticité de l'acier
Ef = module d'élasticité du PRF
dc = distance entre la ﬁbre tendue extrême et le centre de l'armature tendue
A = l'aire de la section de béton
L'article 8.3.1.2 spéciﬁe que pour des structures en milieux agressifs aux PRF, des in-
vestigations et précautions supplémentaires doivent être prises. Pour les structures sou-
terraines, les barres en PRFV ne sont pas aﬀectés par le milieu de manière signiﬁcative
[Robert, 2009].
Le paramètre de contrôle de la ﬁssuration (zacier) pour une poutre en béton armé d'acier




fs = la valeur du moment interne divisé par le produit de l'aire de renforcement interne
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totale et du bras de levier interne ou 60% de fy
Pour des éléments structuraux exposés aux intempéries, zacier doit demeurer en deçà de
25000 N/mm
Béton armé de PRFV en cisaillement
La résistance au cisaillement d'une poutre en béton renforcé de PRFV doit être consi-
déré, comme avec du renforcement en acier, comme étant la somme de la résistance au
cisaillement du béton et de celle des étriers en PRF, selon l'équation 2.11.
V = Vc + Vprf (2.11)
Pour des poutres dont la hauteur eﬀective est moins de 300mm, la valeur de Vc est trouvé
à l'aide de l'équation 2.12 tirée de l'article 8.4.4.5.
0.11φc





λ = paramètre qui prend en compte la densité du béton
φc = coeﬃcient de sécurité partiel du béton
f ′c = résistance spéciﬁée du béton en compression (valeur maximum de 60 MPa)
bw = largeur eﬀective de la section
dv = hauteur eﬃcace en cisaillement
Dans le cas du béton armé d'acier, la valeur de Vc est trouvée à l'aide de l'équation 2.13





β = paramètre qui prend en compte le facteur d'échelle, le cisaillement entre granulats et
l'espacement des ﬁssures
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Dans le cadre de cette étude, aucune armature de cisaillement ne sera utilisée, donc Vprf =
0 et Vs = 0.
Résistance au poinçonnement
La résistance au poinçonnement est critique pour le projet, car c'est un mode de rupture
probable pour les deux cas de chargement.
Selon l'article 8.7.2, la résistance au cisaillement bidirectionnel (vr) d'une dalle est la





























f ′c ≤ 60 MPa
La résistance au poinçonnement Vr peut alors être trouvée en multipliant vr par l'aire
qui résiste, soit bo ∗ d. Si la hauteur eﬀective de la dalle d dépasse mm, la résistance
au poinçonnement Vr doit être multipliée par (300/d)0.5 pour prendre en compte l'eﬀet
d'échelle.
Si la section est circulaire, il est suggéré de la transformer en section carrée de même aire
et centroïde.
Dans le cas d'une dalle en béton armé d'acier, la résistance au cisaillement bidirectionnel
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où
f ′c ≤ 8 MPa
Flèches
L'article 8.3.2.1 de la norme indique une déﬂexion maximale sous charges de service de
ln/180 pour des toits qui ne supportent pas des éléments susceptibles d'être endommagés
par de grandes déﬂexions.
Le calcul de la déﬂexion sous charge de service se fait à l'aide d'une inertie ﬁssurée (Icr)).
La ﬁgure 2.4 est une copie du tableau 7 de la norme qui donne les équations de déﬂexion
pour diﬀérents chargements. À noter :
η = (1− Icr
Ig
) (2.20)
Figure 2.4 Équations pour estimer la déﬂection
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Pour une analyse à plus long terme, la déﬂexion doit être multipliée par [1+S], où S varie
de 1.1 (pour 3 mois) à 2 (pour plus de 5 ans).
Ouvertures
La norme S806-12 ne fait aucune mention des ouvertures dans les dalles en béton armé de
PRF. Toutefois, dans le cas du poinçonnement plus spéciﬁquement, l'article 8.7.1 renvoie
à la norme de béton CSA A23.3 lorsqu'un sujet n'est pas touché. Dans la norme A23.3, la
section 13.10.10 porte sur les ouvertures dans les dalles. L'article 13.10.10.1 dicte que pour
les dalles sans poutres, une ouverture peut être placée dans la dalle sans analyse spéciale
si les bandes qui passent pas l'ouverture ont encore le taux d'armature demandé et si
la section autour de l'ouverture résiste au poinçonnement selon l'article 13.3.3.4. Pour la
résistance au poinçonnement, les normes S806-12 et A23.3 ne font donc aucune diﬀérence
entre le poinçonnement d'une dalle pleine et d'une dalle avec ouverture.
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2.2.3 CSA S6-06 et supplément CSA S6S1-10
La norme S6-06 et son supplément portent sur le calcul des ponts routiers. Le dimension-
nement conventionnel des ouvrages en béton est couvert par le chapitre 8. Le chapitre 16
porte sur les ouvrages en béton renforcé de ﬁbres.
Coeﬃcient de tenue et limitations
Selon l'article 16.5.3, le coeﬃcient de tenue φprfv est de 0.55 pour des barres d'armature
en PRFV produites par pultrusion.
L'article 16.8.3 limite la contrainte sous charges de service dans les armatures en PRFV à
0.25fPRFu.
L'article 16.8.2.1 limite les déformations en limitant le coeﬃcient de performance global J






Mult = moment de rupture de la section
Ψult = courbure à Mult
Mc = moment correspondant à la déformation maximale dans le béton de 0.001
Ψc = courbure à Mc
Selon l'article 16.8.2.3, si la déformation dans les armatures en PRF sous charges de
service dépasse 0.0015, l'ouverture des ﬁssures (wcr) ne doit pas dépasser 0.5 mm quand
les éléments sont assujettis à des environnements agressifs ou 0.7 mm pour les autres









2 + (s/2)2 (2.22)
où
h1 = distance du centre de gravité de l'armature de traction à l'axe neutre
h2 = distance de la ﬁbre extrême de traction à l'axe neutre
kb = coeﬃcient d'adhérence établie de façon expérimentale (sinon kb = 0.8 pour les barres
enduites de sable)
dc = distance du centre de gravité de l'armature de traction à la ﬁbre extrême de traction
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s = espacement de l'armature de cisaillement
Dans le cas de l'armature en acier, la norme de ponts limite la largeur de ﬁssures dans
les environnements agressifs (sels de déglaçage ou eau de mer) à 0.25 mm. Le calcul de
l'ouverture des ﬁssures est donné par l'équation 2.23 tirée de l'article 8.12.3.2.
wacier = kbβcsrmϵsm (2.23)
Longueur de scellement









A ≥ 250mm (2.24)
où
k1 = facteur d'emplacement d'une barre, égal à 1 si la barre n'est pas placée au dessus de
300 mm de béton
dcs = plus petite valeur entre : la distance du centre de la barre à la surface de béton et
2/3 de l'espacement centre-centre des barres tendues







ne doit pas dépasser 2.5 db et l'indice d'armature transversale






Atr = aire de l'armature en deçà de ld qui traverse la ﬁssure probable due à la perte
d'adhérence
s = entraxe maximal de l'armature transversale en deçà d'une distance ld d'adhérence
n = aire de l'armature en deçà de ld qui traverse la ﬁssure probable due à la perte d'adhé-
rence
La jonction par recouvrement de barres doit être d'au moins 1.3ld selon l'article 16.8.4.2.
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Pour des armatures en acier, la norme de ponts permet d'utiliser la longueur de scellement





k2 = facteur de revêtement, égal à 1 pour des barres non revêtues
k3 = facteur relatif au diamètre, égal à 0.8 pour les barres de 20M et plus petites et égal
à 1 pour les barres plus grosses que 20M
Enrobage minimal
L'article 16.4.4 dicte l'enrobage minimal pour un béton armé de barres en PRF, soit de
35 ± 10 mm.
Pour un béton armé d'acier, l'enrobage minimal est donné à l'article 8.11.2.2. Pour une
structure exposée aux sels de déglaçage, préfabriquée et sous au moins 600 mm de remblai,
un enrobage de 50 ± 10 mm est nécessaire.
Armature minimale
Selon l'article 16.8.2, l'armature minimale doit assurer la résistance minimale à la ﬂexion
(Mr ≥ 1.5Mcr) et limiter l'ouverture des ﬁssures (wcr) tel qu'indiqué ci-dessus.
Selon les articles 8.8.4.3 et 7.8.11, pour un béton armé d'acier, l'armature minimale doit
assurer que le moment pondéré à la ﬂexion Mr est 1.2 fois supérieur au moment de ﬁssu-
ration Mcr sans aller en deçà de Amin = 0.002bh.
Béton armé de PRF en ﬂexion
L'article 16.8.2.2 stipule que la résistance pondérée (Mr) doit être au moins 50 % supérieure
au moment de ﬁssuration Mcr sauf si la résistance pondérée (Mr) est d'au moins 50%
supérieure au moment pondéré (Mf ). Le moment de ﬁssuration Mcr est atteint lorsque la
traction dans le béton dépasse la contrainte de ﬁssuration fcr qui se calcule avec l'équation




Béton armé de PRF en cisaillement
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Tel que dans la norme S806, la résistance au cisaillement d'une poutre est la somme des
résistances du béton et de l'armature, selon l'équation 2.28
Vr = Vc + Vst (2.28)
où
Vst = Vs ou VPRF
La résistance au cisaillement du béton armé de PRF(VcPFR) est donnée à l'équation 2.29
tirée de l'article 16.8.7.
Vc−PRF = 2.5βφcfcrbvdlong (2.29)
où
dlong = la plus grande des valeurs entre 0.72h et 0.9d
bv = largeur minimale de l'âme en deçà de dlong














pour un béton au dessus de 70 MPa




+ Vf + 0.5Nf
2(EPRFAPRF )
≤ 0.003 (2.31)
Dans le cas de béton armé d'acier, la valeur de Vc est donnée par l'équation 2.32 tirée de
l'article 8.9.3.4.
Vc−acier = 2.5βφcfcrbvdv (2.32)
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où
fcr ≤ 3.2 MPa
dv = la plus grande des valeurs entre 0.72h et 0.9d
On remplace donc simplement dlong par dv qui prend la même valeur. On trouve β avec








Selon l'article 8.9.4.3, la résistance au poinçonnement d'une section renforcée d'acier Vr
est donnée par l'équation 2.34 :
Vr = (φcfcr)bod (2.34)
où φc = 0.75.
La norme n'oﬀre aucune équation pour les sections armées en PRF.
Flèches
Le calcul des ﬂèches se fait avec un moment d'inertie eﬀectif (Ie). Ce moment est déterminé
avec l'équation 2.35 tirée de l'article 8.13.3.4






2.3 Critères de conception
Les critères de conception qui suivent ont été élaborées pour des chambres renforcées
d'acier. Plusieurs concepts, tels que la limitation de l'ouverture des ﬁssures et la défor-
mation maximale des barres d'armatures, ne peuvent pas s'appliquer directement à des
chambres renforcées en PRFV. L'ouverture de ﬁssures est moins critique dans le cas d'ar-
mature en PRFV, car elles ne se corrodent pas. La déformation des barres est aussi moins
critique, car les barres ne se plastiﬁent jamais. De plus, les expériences démontrent que lors
de rupture en poinçonnement, aucune rupture de barres ne survient, même pour un petit
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taux d'armature (moins de 0.8%) [Dulude et al., 2013] [Ospina et al., 2003]. De nouveaux
critères seront donc proposés pour les chambres en renforcées PRFV.
2.3.1 Charges et cas de chargement
Les charges utilisées lors de la conception de chambres souterraines sont celles proposées
dans le devis de performance d'Hydro-Québec pour des structures souterraines en béton
armé. Les charges sont résumées dans les tableaux 2.5 et 2.6. Bien qu'un troisième cas de
chargement existe (deux charges ponctuelles de 60kN sur le dessus espacées de 1.2 m), il ne
sera pas traité dans ce mémoire, car il est plus complexe à reproduire expérimentalement.
Tableau 2.5 Résumé des charges du devis (Cas #1)
Type Description Coeﬃcient Valeur
Mortes
Poids propre (béton armé) 1.25 23.5 kN/m3
Remblai (sans retrait) 1.25 22.8 kN/m3
Vives
Pression latérale du sol 1.5 (10.7 + 4.3Z) kPa
Traﬁc réparti latéral 1.5 2.7 kPa
Traﬁc réparti dessus 1.5 12 kPa
Traﬁc ponctuel 1 1.5 112 kN
Traﬁc ponctuel 2 1.5 2× 78 kN@1.2 m
Autre Pression hydrostatique 1.1 (9.8 ∗ Z) kPa
Tableau 2.6 Résumé des charges du devis (Cas #2)
Type Description Coeﬃcient Valeur
Mortes
Poids propre (béton armé) 1.25 23.5 kN/m3
Remblai (sans retrait) 1.25 22.8 kN/m3
Vives
Pression latérale du sol 1.5 (10.7 + 4.3Z) kPa
Patte stabilisatrice 1.5 115 kN
Traction des ancrages 1.25 134 kN
Autre Pression hydrostatique 1.1 (9.8Z) kPa
Le cas #1 représente les charges sous conditions normales. Le cas #2 représente les charges
lors d'un tirage de câble (la patte stabilisatrice est appliquée sur le toit alors que la charge
de traction des ancrages est appliquée sur tous les ancrages vers l'intérieur)
2.3.2 Flèches et ﬁssuration
Pour toutes les dalles, une ﬂèche maximale de ln/360 est acceptée, où ln est la portée libre
dans le sens long de la dalle. Les ﬁssures ne doivent pas dépasser 0.35 mm d'épaisseur et
300 mm de longueur sous charges d'utilisation pour les chambres renforcées d'acier. Pour
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les chambres renforcées en PRFV, un épaisseur maximale de 0.5 mm (tiré des valeurs
suggérées par l'article 16.8.2.3 de la norme S6-06 pour des environnements agressifs) et
une l longueur maximale de 300 mm sont proposées.
2.3.3 Calculs analytiques
Les théories simples de poutres peuvent être utilisées pour calculer une coupe très simpliﬁée
du problème. Pour modéliser une boîte rectangulaire d'un mètre d'épaisseur, il est possible
de commencer avec un cadre de mêmes dimensions encastré des deux côtés, tel qu'illustré
à la ﬁgure 2.5. Un tel système est hyperstatique, et la solution peut-être trouvée par la
méthode des déplacements virtuels [Matheson, 1959]. Une fois les eﬀorts trouvés à la base,
on peut poser l'hypothèse que la réaction est distribuée sur le sol pour trouver la ﬂexion
dans la base. Il est possible ainsi de trouver les eﬀorts axiaux, de ﬂexion et de cisaillement
pour une coupe transversale.
Figure 2.5 Exemple de coupe transversale simple
2.3.4 Logiciel d'éléments ﬁnis
Bien que les méthodes analytiques puissent nous donner une idée de la répartition d'eﬀorts
sur une coupe transversale, il est trop complexe d'entamer pour un tel problème pour plu-
sieurs cas de chargement ou en trois dimensions (voir la disposition des barres d'armature
à la ﬁgure 2.6) Les logiciels d'éléments ﬁnis, par exemple LAS ou SAP2000, permettent la
modélisation rapide de problèmes plus complexes.
LAS
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Figure 2.6 Exemple de placement des barres d'armatures sur un couvercle de
chambre
Le logiciel LAS a été créé à l'université de Sherbrooke. Il permet la modélisation simple
d'éléments à 2 dimensions (barres et poutres principalement) et la résolution statique ou
dynamique. Il peut être obtenu gratuitement sur le site web de l'université (pour usage
non commercial).
SAP2000
Le logiciel SAP2000 a été créé en 1975 à Berkeley en Californie. Il permet la modélisation
poussée d'éléments à 3 dimensions (éléments plaque ("shell") sont d'intérêt) de même que
des analyses plus complexes (non linéaires par exemple).
Dans le cadre du projet, le modèle prédéﬁni "underground concrete" est utilisé. Ce modèle
permet la modélisation rapide de structures souterraines en béton armé avec des ouvertures
carrées ou circulaires. De plus, les eﬀorts peuvent être directement entrés dans le logiciel
qui les applique au modèle (poussée des terres, pression hydrostatique, charge de camion,
etc.). Il est toutefois important de revériﬁer les coeﬃcients de pondération qui ne sont pas
demandés.
La base et la connexion doivent être modélisées séparément. La base est appuyée sur des
ressorts alors que la connexion est appuyée sur des appuis à rouleaux, sauf aux coins ou
elle est appuyé sur des appuis ﬁxes rotulés.
Pour le traitement des résultats, il est important d'avoir une bonne compréhension des
axes locaux. Dans SAP2000, les axes locaux sont rouges, blancs et bleus, et correspondent
respectivement aux directions 1, 2 et 3. Le cisaillement V13 est celui qui agit sur la face
perpendiculaire à l'axe 1 dans la direction de l'axe 3. La ﬁgure 2.7 démontre un exemple
en plan tiré de l'aide du logiciel SAP2000.
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Figure 2.7 Axes globaux dans SAP2000
En ﬂexion, le moment M11 est celui qui agit sur la face qui est perpendiculaire au sens 1
et qui cause des contraintes dans le sens 1, tel qu'illustré à la ﬁgure 2.8.
Figure 2.8 Axes locaux et moments dans SAP2000
Pour le dimensionnement, si l'armature est placée en plans orthogonaux, l'équation 2.36
est proposée par la norme à l'article 13.6.4. (tirée de Wood 1968 ) pour prendre en compte
la torsion.
m11,des = m11 + |m12| (2.36)
Bien que dans la littérature le m minuscule soit utilisé pour représenter un moment réparti,
le logiciel SAP2000 utilise le M majuscule. La notation majuscule sera utilisée dorénavant
par but de simpliﬁcation (M11 ou M22 par exemple).
2.3.5 Essais expérimentaux
S'il est impossible de démontrer la résistance structurale des chambres de béton armé par
calcul (analytiques et éléments ﬁnis), Hydro-Québec permet de démontrer leur résistance
expérimentalement [Bessette et Lachance, 2000]. Le protocole d'essais doit toutefois être
accepté par Hydro-Québec. Par exemple, pour obtenir des murs de 150 mm d'épaisseur,
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la compagnie Lécuyer et ﬁls ont performé des essais de tirage sur les murs pour évaluer
leur résistance au cisaillement. Dans leur protocole, réalisé en collaboration avec la ﬁrme
Dessau-Soprin, plusieurs critères doivent être rencontrés pour démontrer que la résistance
du mur est adéquate. À la suite des essais, il a été démontré que le mur de 150 mm
de la chambre renforcée d'acier satisfaisait aux critères du protocole [Lupien, 2007]. Ces
critères, ainsi que de nouveaux critères proposés pour des chambres renforcées en PRFV,
sont résumés au tableau 2.7.
Tableau 2.7 Critères du protocole d'essais pour un mur de 150 mm
Force Critères (Acier) Critères (PRFV)*
112 kN (service)
Fissures < 0.35 mm Fissures < 0.5 mm
ϵs < 0.002 ϵprfv < 0.002
Flèche < 4 mm Flèche < 4 mm
Après déchargement
Fissures ≃ 0.1 mm Fissures ≃ 0.1 mm
ϵs ≃ 0 ϵprfv ≃ 0
Flèche nulle Flèche nulle
168 kN (pondéré) ϵs < 0.002 ϵprfv < 0.002
202.4 kN(limite élastique) ϵs ≤ 0.002
258 kN (zone plastique)
Fissures non limitées Fissures non limitées
ϵs > 0.002 ϵprfv < 0.5ϵprfvu
Flèche < 25 mm Flèche < 25 mm





Le protocole d'essais d'Hydro-Québec demande aussi un contrôle des matériaux. Les pro-
priétés des matériaux lors des essais ne doivent pas être plus ou moins de 10% de la valeur
indiquée au devis. Toutefois, la résistance du béton inscrite dans le devis n'est pas repré-
sentative de la réalité. En eﬀet, la moyenne de la résistance en compression à 28 jours
des chambres reçues s'élève au-delà de 75 MPa. La valeur de 60 MPa vient plutôt des
limitations des normes en ce qui a attrait aux calculs avec du béton haute performance.
Dans le présent projet, bien que ce critère n'a pu être rencontré, l'impact de la résistance
supplémentaire du béton est analysé.
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2.4 Revue de la littérature : Résistance au poinçonne-
ment
Dans les deux cas de chargement décrits aux tableaux 2.5 et 2.6, un mode de rupture en
poinçonnement est attendu. Dans le premier cas, la charge est appliquée relativement près
de trois murs, ce qui réduit la probabilité de rupture en ﬂexion. Dans le deuxième cas, la
charge est appliquée sur une petite surface de 0.2 m x 0.2 m (ce augmente beaucoup le
risque de poinçonnement). Il est donc important de bien comprendre ce qui peut inﬂuencer
la résistance au poinçonnement. L'inﬂuence du béton à très haute performance (>60MPa),
le type d'armature (PRFV ou acier) et le taux d'armature sont d'intérêt, car ces facteurs
ne sont pas (ou que partiellement) pris en compte dans les normes nord-américaines.
2.4.1 Ozden, Ugur et Ozturan (2006)
L'article porte sur la validité des équations de la CSA A23.3-04 pour diﬀérent types de
dalles. Les paramètres de l'étude sont les suivants :
- Le type de béton (f ′c = 18.5 à 82 MPa)
- Le taux d'armature (ρs = 0.73, 1.09, 1.50, 2.25)
- L'excentricité de la charge ( 0, 0.1, 0.2 m)
- Le pourcentage de ﬁbres d'acier (0 et 1%)
Les échantillons sont des dalles circulaires de 120 mm d'épaisseur armées en compression
et en tension (d'armature d'acier), le taux d'armature en tension étant le double de celui
en compression. Le montage expérimental est montré à la ﬁgure 2.9. La force est appliquée
avec un bras de levier pour créer un moment (moment débalancé) en plus de l'eﬀort de
cisaillement.
Des 28 échantillons, seulement 4 ne contiennent pas de ﬁbres d'acier, sont en béton à très
haute performance et ne sont pas chargés excentriquement. Les résultats pour ces quatre
échantillons sont présentés au tableau 2.8.
Malgré le peu de résultats, on peut noter une bonne concordance des équations de la
norme, avec des valeurs légèrement plus conservatrices pour un taux d'armature plus
élevé. En comparant tous les échantillons, on réalise que la résistance en compression du
béton aﬀecte peu l'exactitude des formules de la norme CSA (jusqu'à 75 MPa), alors que
le taux d'armature semble avoir un eﬀet non négligeable.
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Figure 2.9 Montage expérimental de Ozden et al. (2006)
Tableau 2.8 Résultats partiel de l'étude de Ozden et al (2006)
Spécimen f ′c(MPa) ρs PP/PCSA
HR1E0F0 74 1.5 0.80
HR1E0F0r 75 1.5 0.89
HR2E0F0 63.7 2.25 1.06
HR2E0F0r 74.7 2.25 1.18
2.4.2 Rizk, Marzouk, Hussein et Hossin (2011)
L'article porte sur l'eﬀet du taux d'armature sur la résistance au poinçonnement de dalles
bidirectionnelles en béton armé conventionnel. Une force de poinçonnement des appliqué
sur 10 échantillons jusqu'à la rupture. La force est appliquée directement sur la colonne
et la dalle est simplement appuyée sur les côtés, tel qu'illustré à la ﬁgure 2.2
Les paramètres de l'étude sont les suivants :
- Le type de béton (f ′c = 33 à 70 MPa)
- Le taux d'armature (ρs = 0.52 à 2.68)
- L'épaisseur de la dalle ( 150, 200 mm)
- La profondeur d de l'armature ( 105 à 162.5 mm)
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Figure 2.10 Montage expérimental [Rizk 2011]
L'eﬀet du taux d'armature peut être isolé en prenant deux échantillons identiques avec un
taux d'armature diﬀérent, tel que NSC1 et NSC2. L'échantillon NSC1 a un taux d'armature
de 0.52% et NSC2 de 2.17%. Lorsqu'on multiplie le taux d'armature par 4, on obtient
une résistance au poinçonnement 40% plus élevée. Les résultats complets sont donnés au
tableau 2.9.
Tableau 2.9 Résultats de Rizk et al. (2011)
Les auteurs concluent que les deux facteurs qui ont le plus d'inﬂuence sur la résistance
au poinçonnement sont la résistance en compression du béton et le taux d'armature en
ﬂexion. Notons qu'encore une fois que la norme CSA donne des valeurs non sécuritaires
pour les faibles taux d'armatures.
Une étude sur 190 essais de la littérature est ensuite eﬀectuée pour déterminer l'inﬂuence
du type de béton et du taux de renforcement sur la résistance au poinçonnement. Les
ﬁgures 2.11 et 2.12 illustrent la contrainte de cisaillement ultime normalisée par rapport
aux deux paramètres.
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Les droites de régression avec leurs équations respectives sont inscrites sur les ﬁgures. No-
tons que dans le cas de la résistance à la compression du béton (ﬁgure 2.12), l'exponentielle
est de 0.41, ce qui est plus près de 0.33 ( 3

f ′c) que de 0.5 (

f ′c), bien que de très peu.
Figure 2.11 Résistance au poinçonnement normalisée par rapport à la résis-
tance en compression du béton (ﬁgure tirée de Rizk et al. (2011))
Figure 2.12 Résistance au poinçonnement normalisée par rapport à au taux
d'armature en ﬂexion (Figure tiré de Rizk et al. (2011))
Les auteurs proposent donc une nouvelle équation qui représente mieux la réalité. Elle
diﬀère des normes nord-américaines sur trois points :
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- La racine cubique de la résistance en compression est utilisée (plutôt que la racine
carrée)
- L'eﬀet d'échelle est incorporé directement (plutôt qu'un facteur à post-multiplier)
- Le taux d'armature est pris en compte












ρ = le taux d'armature ≤ 3.0%
lch = longueur caractéristique qui prend en compte l'eﬀet d'échelle
Une équation est proposée pour la valeur de lch qui dépend de la résistance en compression
du béton, soit :
lch = −3.84f ′c + 580 (2.38)
2.4.3 Q. Zhang, H. Marzouk et A. Hussein (2005)
L'article porte sur l'inﬂuence du type d'armature et du béton haute performance sur
la résistance au poinçonnement de dalles bidirectionnelles. Les essais sont eﬀectués sur
deux dalles (RS1 et GSHS) et comparés avec une troisième dalle (GS2) de Marzouk et
al. (1991). La force est appliquée dans la colonne et les dalles sont appuyées simplement
sur leur périmètre, similairement au montage de Rizk. Les caractéristiques des dalles sont
présentées au tableau 2.10.
Tableau 2.10 Spécimens de Zhang et al. (2005)
Spécimen f ′c(MPa) ρs Hauteur (mm) Pu(kN)
RS1 (acier) 28 1.1 150 449
GSHS (PRFV béton HP) 71 1.18 150 275
GS2 (PRFV, béton normal) 35 1.05 150 219
Selon cette étude, pour un même taux d'armature, la résistance au poinçonnement est
moindre pour le spécimen renforcé en PRFV, même avec un béton haute performance
(diminution de 38 % de la résistance). On peut aussi noter une augmentation de la ré-
sistance au poinçonnement avec l'augmentation de la résistance en compression du béton
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(augmentation de 25% de la résistance pour le double de la résistance en compression).
Les équations proposées dans l'article sont très similaires à l'équation qui sera adoptée par
la CSA-S806-12 quelques années plus tard.
2.4.4 Carlos E. Ospina, Scott D. B. Alexander et J. J. Roger
Cheng (2003)
L'article porte sur l'inﬂuence du type d'armature sur la résistance au poinçonnement.
Quatre spécimens (1 armé d'acier, 2 armés de barres en PRFV et 1 armé d'un grillage de
PRFV) sont étudiés. Les dalles sont appuyées sur huit appuis ponctuels, telles que visible
à la ﬁgure 2.13.
Figure 2.13 Dimensions et conﬁguration du montage (ﬁgure tiré de Ospina et
al. (2003))
Les paramètres de l'étude sont les suivants :
- Le type d'armature utilisé (acier ou PRFV)
- La conﬁguration de l'armature en PRFV (grillage ou barres)
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- Le taux d'armature en PRFV (0.73 ou 1.46%)
Les résultats démontrent que les dalles renforcées en PRFV se comportent similairement
à celles renforcées d'acier avant la ﬁssuration. Une fois la ﬁssuration, les dalles armées de
PRFV ont une rigidité moindre et une résistance moindre. Toutefois, les dalles avec le
plus grand taux d'armature (PRFV) démontrent une plus grande rigidité et une meilleure
résistance au poinçonnement.
Les auteurs proposent une nouvelle équation pour la résistance au poinçonnement des









2.4.5 Sherif El-Gamal, Ehab El-Salakawy et Brahim Benmokrane
(2005)
L'article porte sur la résistance au poinçonnement de dalles de ponts renforcées en ma-
tériaux composites. Pour simuler la réalité, la dalle est appuyée et retenue par 2 poutres
d'acier en I dans un seul sens. Six spécimens (1 armé d'acier, 3 de PRFV et 2 de PRFC)
sont testés. Les paramètres de l'étude sont les suivants :
- Le type d'armature (acier, PRFV ou PRFC)
- Le taux d'armature (variable de 0.34 à 2%)
Les résultats de l'étude démontrent que les dalles renforcées en matériaux composites
répondent à toutes les exigences de la norme. Les dalles renforcées en PRFV démontrent
une rigidité post-ﬁssuration légèrement supérieure à l'acier et un patron de ﬁssuration
similaire pour un taux d'armature ajusté.
Étant donné que les formules existantes ne prennent pas en compte la continuité des dalles,
les auteurs proposent une nouvelle formule dérivée celle de l'ACI :
Vc = 0.33 ∗

f ′cb0d ∗ α(1.2)N (2.40)
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Le facteur N doit être pris à 2 pour une dalle continue dans deux directions, à 1 pour une
dalle continue dans une direction et à 0 pour une dalle non-continue.
2.4.6 L. Nguyen-Minh and M. Rovák (2013)
L'article porte sur la résistance au poinçonnement de 6 échantillons (3 armés d'acier et 3 ar-
més de PRFV) suivi d'une révision des plus récentes formules théoriques, semi-empiriques
et empiriques. Les paramètres de l'étude sont les suivants :
- Le taux d'armature (0.4, 0.6 et 0.8 %)
- Le type d'armature (acier ou PRFV)
Encore une fois, les spécimens sont des dalles bidirectionnelles appuyées sur leur périmètre.
Une force est ensuite appliquée dans une colonne au centre de la dalle, similairement à
Rizk et Zhang.
Comme les résultats précédents, les échantillons en PRFV et ceux avec le plus petit taux
d'armature ont une résistance moindre (30 à 38% moindre et 15 à 25% moindre respec-
tivement). La ﬁgure 2.14 illustre la courbe de la force par rapport au déplacement des
échantillons.
Figure 2.14 Force par rapport au déplacement au centre des dalles (ﬁgure tirée
de Nguyen-Minh et al. (2013))
La formule semi-empirique proposée par les auteurs pour calculer la résistance au poin-
çonnement (autour d'un poteau carré) d'une dalle rectangulaire est la suivante :


















L1 et L2 = portée dans chaque sens orthogonal
bcr = (c+ 2)/(dtanα)
22.5° ≤ α = 729(L/d)−1.26 ≤ 45°
Cette formule est pour une force appliquée au centre d'une dalle rectangulaire (ce qui n'est
pas le cas dans le cadre du projet).
Formules retenues
Les formules pour calculer la résistance au poinçonnement des normes et de la littérature
sont résumées au tableau 2.11
2.4. REVUE DE LA LITTÉRATURE : RÉSISTANCE AU POINÇONNEMENT 41


























CSA S6-06 Vr = (φcfcr)bo,0.5dd
ACI 318-05 Vr = 0.33 ∗

f ′cbo,0.5dd






































ACI 440,1R-06 Vr = 4/5 ∗

f ′cbo,0.5dkd
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CHAPITRE 3
Conception et prédiction de la rupture
Il est diﬃcile de prévoir le comportement des chambres sous charges multiples de manière
analytique. Un modèle 2D complet (base et connexion) et deux modèles 3D (un pour la
base et un pour la connexion) simples permettent de visualiser la répartition des eﬀorts.
Ce chapitre est divisé en trois sections, soit la résistance en ﬂexion et au cisaillement des
chambres, la conception des chambres et la prédiction de la rupture sous charge idéalisée.
3.1 Résistance des chambres
3.1.1 Hypothèses
Dans le calcul de la résistance des chambres, les hypothèses suivantes sont posées :
- Les sections planes restent planes.
- Les déformations demeurent petites.
- L'armature de renfort (barres 25M) autour des ouvertures est négligée.
- Les propriétés de barres droites en PRFV sont utilisées pour les barres droites et les
propriétés des barres courbes sont utilisées pour les barres courbes.
- L'interface entre les deux pièces est libre en rotation (rotulé) sur toute sa longueur.
- Les eﬀorts de compression sont négligés dans la détermination des moments résistants
(ce qui est conservateur).
- Les deux types de chambres (renforcées en acier et en PRFV) ont exactement la
même conﬁguration et les mêmes taux d'armature.
- Pour les eﬀorts nominaux : φs = φprfv = φc = 1 et f ′c = 75 MPa
- Pour les eﬀorts pondérés : φs = 0.85, φprfv = 0.75, φc = 0.65 et f ′c = 60 MPa.
- Pour les eﬀorts en service : φs = φprfv = φc = 1 et f ′c = 60 MPa et on pose la
déformation maximale de la barre à 25/100 ∗ ϵfu.
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3.1.2 Flexion
La résistance en ﬂexion nominale, pondérée et en service des parois est présentée au tableau
3.1. Les calculs sont eﬀectués pour une section d'un mètre de large. Des exemples de calcul
sont donnés à l'annexe B. Les charges pondérées et de service ne sont pas calculées pour
la norme S6-06 car le devis de performance d'Hydro-Québec utilise les combinaisons de
charges de la S806-12. La conception se fait par rapport à ce devis seulement.
Les moments résistants calculés à l'aide de la S6 (Mrmin) sont des valeurs d'armature
minimale(1.5Mcr et 1.2Mcr pour le PRFV et l'acier respectivement) qui peuvent être
contournées, dépendant des moments pondérés (voir l'article 16.8.2.2.). Sinon, la résistance
à l'ultime se calcule de la même manière que dans la S806.
Tableau 3.1 Moment résistant (positifs) des diﬀérentes parois
CSA A23.3/S806-12 CSA S6-06
Nominaux (kNm/m) Pondérés (kNm/m) Nominaux (kNm/m)
Paroi Mracier MrPRFV MsPRFV Mracier MrPRFV Mrminacier MrminPRFV
Dalles 76 215 23 64 143 53 54
Murs 44 55 11 36 34 20 19
Il est important de noter que la résistance en ﬂexion des murs est donnée pour la ﬂexion
verticale du mur seulement.
3.1.3 Cisaillement unidirectionnel
La résistance au cisaillement des sections est calculée pour une section d'un mètre de
large. Les ouvertures et les armatures de renfort sont négligées. Des exemples de calculs
sont donnés à l'annexe B.
Pour une section renforcée de PRFV, la résistance au cisaillement dépend des valeurs
pondérées du cisaillement et de la ﬂexion. Toutefois, pour la norme S806-12, il est possible
de trouver la valeur minimale de résistance au cisaillement donné par l'équation 2.12. Pour
la norme A23.3, la méthode simpliﬁée peut être utilisée si f ′c ≤ 60MPa et fy ≤ 400MPa.
Bien que le premier critère ne soit pas satisfait, nous utiliserons tout de même la méthode
simpliﬁée pour avoir une idée de la résistance en cisaillement des sections.
0.11φc

f ′cbwdv ≤ Vc (2.12)
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Les résistances en cisaillement minimales des diﬀérentes sections sont données au tableau
3.2.
Tableau 3.2 Résistance au cisaillement des diﬀérentes parois
CSA A23.3/S806-12
Nominaux (kN) Pondérés (kN)
Paroi Vracier VrPRFV Vracier VrPRFV
Dalle 315 165 189 96
Mur 151 79 91 46
3.1.4 Cisaillement bidirectionnel (poinçonnement)
La résistance au poinçonnement est cruciale dans la conception des chambres, car elle est
le facteur limitatif [Lupien, 2007]. Le tableau 3.3 donne les valeurs théoriques de résistance
au poinçonnement des diﬀérentes faces. Pour la dalle supérieure, une section carrée équi-
valente au diamètre de l'ouverture plus 150 mm d'application de charge a été utilisé pour
les calculs (voir Annexe B). Pour le mur, une section carrée de 200 x 200 mm a été utilisée
dans les calculs (voir Annexe B)et l'épaisseur de la plaque d'acier de 15 mm est négligée.
Pour trouver les valeurs nominales, on utilise f ′c = 75 et φc = 1 alors que pour trouver les
valeurs pondérées, on utilise f ′c = 60 et φc = 0.65 (eﬀorts pondérés calculés seulement pour
la CSA S806-12). Aucune formule pour le poinçonnement de sections armées en PRFV est
donnée dans la norme CSA S6-06.
Tableau 3.3 Résistance au poinçonnement des diﬀérentes parois
CSA A23.3/S806-12 CSA S6-06
Nominaux (kN) Pondérés (kN) Nominaux (kN)
Paroi Vracier VrPRFV Vracier VrPRFV Vracier VrPRFV
Dalle 2692 1338 1565 808 1565 -
Mur 319 275 166 185 336 -
3.2 Conception préliminaire
3.2.1 Flexion et cisaillement 2D
Pour avoir une meilleure idée de la répartition des eﬀorts de ﬂexion in-situ sur toute la
chambre lors de l'essai de compression, un modèle 2D de la coupe transversale (1 mètre
d'épaisseur) est entré dans le logiciel LAS. Des calculs analytiques sont ensuite présentés
pour l'analyse 2D du deuxième cas de chargement.
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Premier cas de chargement [LAS]
L'élément est rigide sauf aux noeuds superposés (2-3 et 7-8) qui sont rotulés. Les noeuds
sont placés à l'intersection des centres de gravité des sections. Le code est disponible à
l'annexe D. Le modèle ainsi que les eﬀorts appliqués sont illustrés aux ﬁgures 3.1 et 3.2.
Le modèle à deux dimensions est fait seulement pour le premier cas de chargement, soit
les charges verticales (et non de tirage).
Figure 3.1 Géométrie (blanc), déﬁnition des noeuds et appuis (rouge) et degrés
de liberté (bleu)
Les eﬀorts appliqués au modèle sont les eﬀorts pondérés du devis de performance d'Hydro-
Québec présentés au tableau 2.5. Les charges dûes à la poussée des terres ont été remplacées
par des charges rectangulaires de même valeur totale pour simpliﬁer le modèle. Le décalage
sur les diagrammes d'eﬀorts (oﬀset) de la demi-épaisseur des murs et des dalles est négligée
pour simpliﬁer le modèle. La force répartie à la base a été déterminée en divisant la
somme des forces verticales aux appuis par la longueur de la poutre. Les diagrammes
d'eﬀorts normaux (DEN), d'eﬀorts tranchants (DET) et de moments ﬂéchissants (DMF)
sont présentés aux ﬁgures 3.3 et 3.4.
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Figure 3.2 Eﬀorts appliqués aux membrures et aux noeuds (résultantes des
forces réparties incluses dans les forces ponctuelles aux noeuds)
Figure 3.3 Diagramme des eﬀorts normaux (gauche) et diagramme des eﬀorts
tranchants (droite)
Étant donné que les appuis horizontaux à la base des deux poteaux reprennent les eﬀorts
de cisaillement causés par la poussée des terres, la poutre de la base n'est pas comprimée.
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Nous pouvons toutefois déterminer la valeur de la compression dans la poutre à l'aide du
DET, soit -75.7 kN. Le tableau 3.4 résume les eﬀort de cisaillements obtenus par LAS.
Bien que le cisaillement maximal aurait pu être pris à dv de l'appui, une telle précision
n'est pas nécessaire ici.
Tableau 3.4 Eﬀorts de cisaillement pondérés max. (LAS) pour une section de
1 m comparés aux résistances en cisaillement du tableau 3.2
Murs Dalles
Maximum pondéré (kN) 76 156
Résistant (acier) (kN) 91 189
Résistant (prfv) (kN) 46 96
Bien que les résistances en cisaillement unidirectionnel ne sont pas suﬃsantes pour la
section armée en PRFV, il est important de garder en tête qu'en réalité une répartition
tri dimensionnelle des eﬀorts de cisaillement est beaucoup plus réaliste et que plusieurs
facteurs ont été négligés (résistance réelle, ouvertures, armatures de renfort, largeur réelle
de la section, etc.).
Figure 3.4 Diagramme des moments ﬂéchissants
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Le moment positif maximal est situé directement au milieu de la dalle supérieure, à l'en-
droit de l'application de la charge ponctuelle de 205 kN (camion + poids de la cheminée).
Les valeurs de moments pondérés obtenus à l'aide du modèle sont données au tableau 3.5.
Tableau 3.5 Moment ﬂéchissants pondérés max. (LAS) pour une section de 1 m
comparés aux moments résistants du tableau 3.1
Murs (haut/bas)† Dalle haut Dalle bas
Eﬀorts Moment max (kNm) 17.5 105.1 28.0
pondérés Moment min. (kNm) -33.6/-28.7 -33.6 -55.9
Résistants Moment max. (kNm) 35.8 64.0 64.0
(acier) Moment min. (kNm) -29.5*/-35.8 -64.0* -64.0*
Résistants Moment max. (kNm) 34.5 143.2 143.2
(PRFV) Moment min. (kNm) -40.5*/-34.5 -129.4* -129.4*
* Espacement et angle des barres variable (125 à 200 mm et 0 à 45 degrés), valeur maximale
utilisée (200 mm et 0 degrés). Voir ﬁgure 2.6 pour voir le positionnement des armatures
négatives.
 Résistance en ﬂexion calculée verticalement seulement
Le même exercice peut être fait sous charges de service. Pour se faire, on utilise les mêmes
charges qu'auparavant (tableau 2.5) sans pondération. Le DMF est obtenu est montré à
la ﬁgure 3.5.
Les valeurs de moments sous charges de service sont données au tableau 3.6.
Tableau 3.6 Moment ﬂéchissants sous charges de service (LAS) pour une section
de 1 m. comparées aux résultats du tableau 3.1
Murs (haut/bas)† Dalle haut Dalle bas
Eﬀorts Moment max. (kNm) 14.4 69.3 19.8
service Moment min. (kNm) -27.7/-25.3 -27.7 -25.3
Résistants Moment max. (kNm) 27.5 53.9 53.9
Ser.(PRFV) Moment min. (kNm) -21.6*/-27.5 -45.8* -45.8*
* Espacement et angle des barres variable (125 à 200 mm et 0 à 45 degrés), valeur maximale
utilisée (200 mm et 0 degrés). Voir ﬁgure 2.6 pour voir le positionnement des armatures
négatives.
 Résistance en ﬂexion calculée verticalement seulement
Il est important de noter que les résultats des tableaux 3.5 et 3.6 sont pour une section de
1 mètre seulement (alors que l'eﬀort ponctuel risque de se répartir sur plus large), qu'ils ne
prennent pas en compte l'ouverture (autour de laquelle est appliquée la charge ponctuelle
la plus importante), les armatures de renfort (un rang supplémentaire de barres 25M) ou
la répartition d'eﬀort dans la direction orthogonale. Il est évident que les critères sous
charge de service sont beaucoup plus sévères que les critères à l'ultime pour la conception
avec PRFV.
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Figure 3.5 Diagramme des moments ﬂéchissants sous charges de service
Deuxième cas de chargement
Dans le deuxième cas de chargement, une charge est appliquée sur les ancrages des murs.
On peut modéliser le chargement en 2 dimensions comme étant une poutre encastrée aux
deux extrémités dans le sens horizontal. Dans le sens vertical, la dalle est encastrée à
la base, mais à cause d'une clé de cisaillement entre la base et la connexion, l'appui du
haut doit être modélisé comme étant un appui rotulé, tel que visible à la ﬁgure 3.6. Pour
simpliﬁer le problème, les ouvertures de la connexion sont négligées.
Le pire moment peut être trouvé en appliquant la charge pondérée au centre de la dalle.
Dans le sens horizontal, l'ancrage est centré sur la face ouest. Dans le sens vertical, l'an-
crage ouest approximativement centré sur la face est. Le pire cisaillement peut être trouvé
en appliquant la charge pondérée à l'endroit le plus rapproché de l'appui. Dans le sens
horizontal, l'ancrage est est décalé vers la gauche, donc il subit le cisaillement maximal.
Dans le sens vertical, l'ancrage ouest est décalé vers le bas, donc il subit le cisaillement
maximal.
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Figure 3.6 Décomposition du mur ouest (gauche) et est (droite) en deux élé-
ments poutre (horizontal et vertical) avec conditions aux appuis
Étant donné que la pression de l'eau et la poussée des terres sont minimes par rapport à
la force sur l'ancrage, elles seront négligées.
Pour une poutre encastrée des deux côtés (dalle unidirectionnelle horizontale), le moment
maximal (lorsque la charge est appliquée au centre) peut être trouvé à l'aide de l'équation







= 45.1 kNm (3.1)
Le cisaillement maximal d'une poutre bi-encastrée pour une charge située à une distance








∗ (3 ∗ 0.575 + 1.575) = 138.4 kN (3.2)
Pour une poutre encastrée et appuyée (dalle unidirectionnelle verticale), le moment maxi-
mal (lorsque la charge est appliquée au centre) peut être trouvé à l'aide de l'équation 3.3
[Delaplace et al., 208].
Mmax =
5 ∗ P ∗ l
32
=
5 ∗ 168 ∗ 2
32
= 52.5 kNm (3.3)
Le cisaillement maximal (du côté de l'encastrement) pour une charge située à a de l'appui
rotulé est donné par l'équation 3.4 [Delaplace et al., 208].




(3l2 − a2) = 168 ∗ 1.6
2 ∗ 23 (3 ∗ 2
2 − 1.62) = 158.6 kN (3.4)
Les moments pondérés sont comparés au moments résistants au tableau 3.7. Les cisaille-
ments pondérés (unidirectionnels) sont comparés aux cisaillements résistants au tableau
3.8
Tableau 3.7 Moments pondérés maximaux comparés aux résistances en ﬂexion
Mur horizontal Mur vertical
Maximum pondéré (kNm) 45.1 52.5
Résistant (acier) (kNm) 69.2 71.6
Résistant (PRFV) (kNm) 55.7 68.9
Pour les moments résistants verticaux, toute la largeur du mur a été considérée (2 m de
large de portée libre avec un rang d'armature à 75 mm). Pour les moments résistants
horizontaux, seulement la section renforcée à été considérée (1.25 m de large avec un rang
à 57.5 mm et un rang à 92.5 mm)
Tableau 3.8 Eﬀorts de cisaillement pondérés max.
pour une section de 1 m comparés aux résistances
en cisaillement du tableau 3.2
Murs (est et ouest)
Maximum pondéré (kN) 158.6
Résistant min.(acier)* (kN) 91
Résistant min(prfv)* (kN) 46
* voir le calcul du cisaillement résistant minimal dans la
section "résistance des chambres"
Bien que les valeurs semblent grandement insuﬃsantes, il est important de noter que le
calcul du cisaillement résistant a été fait pour une section d'un mètre de large, alors que
la section du mur est de 2.15 mètres. En multipliant la résistance du mur renforcé d'acier
par 2.15, la résistance devient acceptable ( 158.6 ≤ 195.6kN ). Par contre, la résistance
minimale de la section renforcée de PRFV ne s'approche même pas du cisaillement pon-
déré. Calculons donc la résistance réelle de la section. Le moment pondéré à l'endroit




(3l − b) = 168 ∗ 1.6 ∗ 0.4
2
2 ∗ 23 (3 ∗ 2− 0.4) = 15.0 kNm (3.5)
Avec le moment pondéré et le cisaillement pondéré, il est possible de trouver km. Pour une
démarche complète, consulter l'annexe B.
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Vc = 0.05 ∗ 1 ∗ 0.65 ∗ 0.989 ∗ 11.2 ∗ 601/3 ∗ 2150 ∗ 0.9 ∗ 92.5 = 255.4 ≤ 412.6kN (3.6)
La résistance au cisaillement ainsi trouvée (255.4 kN) est suﬃsante pour reprendre le
cisaillement unidirectionnel pondéré (158.6 kN).
Sommaire analyse 2D
Bien qu'incomplète, l'analyse à deux dimensions donne une bonne idée de la répartition
des eﬀorts dans les sections des chambres.
Pour le premier cas de chargement, il a été démontré qu'avec les hypothèses posées, la
résistance en cisaillement des parois critiques est suﬃsante dans le cas de l'acier, mais
insuﬃsante dans le cas des PRFV. La résistance en ﬂexion sous charges pondérées est
suﬃsante pour toutes les sections, sauf dans le cas de la dalle supérieure renforcée d'acier
et le haut du mur renforcé d'acier. Dans le cas de l'acier, il est toujours possible de procéder
à une redistribution de moments pour pallier ce petit manque. Pour le cas de ﬂexion sous
charges de services, quelques sections sont légèrement inadéquates. Ces manques seront
explorés plus en profondeur dans l'analyse tridimensionnelle.
Pour le deuxième cas de chargement, il a été démontré qu'avec les hypothèses posées, la
résistance au cisaillement et en ﬂexion est adéquate. Toutefois, plusieurs charges ont été
négligées (pression de l'eau, patte stabilisatrice, pression du sol, etc.). Ces charges et la
vériﬁcation des charges de services seront considérées dans l'analyse tridimensionnelle.
Si l'on voulait pousser l'analyse 2D plus loin, il serait possible d'aller chercher les courbes
d'interaction des sections (toutes les sections sont soumises à de la compression) pour
augmenter la valeur des moments résistants. De plus, les vériﬁcations d'élancement, de
résistance à la compression, de cisaillement unidirectionnel, de déformation sous charges
de services soutenues, de longueur d'ancrage des barres et du paramètre de ﬁssuration
devraient être eﬀectuées.
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3.2.2 Flexion in situ 3D [SAP2000]
Le logiciel SAP2000 est utilisé pour la modélisation 3D. Similairement au modèle de l'uni-
versité de Ryerson [Lachemi, 2001], le modèle est entièrement composé d'éléments de type
plaque ("shell"). Par contre, le modèle est divisé en deux pièces, la base et la connexion
(dessus de la chambre) et l'interface entre les deux pièces est considéré rotulé. Les hypo-
thèses utilisées sont les suivantes :
- Tous les éléments modélisés sont de type plaque ("shell") et se trouvent sur l'axe
médian des sections. Pour trouver des contraintes de cisaillement, il est important
d'utiliser des plaques épaisses ("thick shell") car les plaques minces négligent le
cisaillement.
- L'épaisseur des murs est constante à 150 mm. L'épaisseur de la dalle du bas et du
dessus est constante à 250 mm.
- L'analyse demeure dans le domaine élastique.
- Les eﬀorts de compression sont négligés dans la détermination des moments résistants
(ce qui est conservateur).
- Les deux types de chambres (renforcées en acier et en PRFV) ont exactement la
même conﬁguration et les mêmes taux d'armature.
- La pièce du dessus (connexion) est soumise au premier cas de chargement (compres-
sion), soit les eﬀorts donnés au tableau 2.5. Pour ce cas de chargement, la base est
considérée comme un appui rouleau rotulé dans les deux sens sur tout le périmètre,
sauf aux coins, où elle est considérée comme un appui rotulé qui ne permet pas des
déplacements.
- La dalle de la connexion travaille dans son sens court en ﬂexion, soit entre les deux
ouvertures (elle ne peut presque pas travailler en ﬂexion dans le sens longitudinal à
cause des deux ouvertures).
- Le premier cas de chargement est critique dans la connexion. L'inﬂuence du premier
cas de chargement sur la base n'est pas exploré.
- La pièce du bas (base) est soumise au deuxième cas de chargement (traction des an-
crages), soit les eﬀorts donnés au tableau 2.6. Pour ce cas de chargement, l'inﬂuence
de la connexion est négligée, sauf pour la transmission d'eﬀorts de compression dans
les murs.
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Le données sont entrées dans SAP2000 dans le modèle préfabriqué "Underground concrete".
La connexion est automatiquement créée et les charges du devis sont ensuite appliquées.
Il est important d'aller corriger les coeﬃcients de pondération (voir tableau 2.5) et de
raﬃner le maillage avant de lancer le modèle. Le modèle utilisé est illustré à la ﬁgure 3.7.
Figure 3.7 Modèle avec axes locaux de la base (gauche) et de la connexion
(droite) dans SAP2000
Connexion et premier cas de chargement
Dans notre cas, le moment M11 agit dans le sens longitudinal de la dalle, alors que le
moment M22 agit dans son sens court. La ﬁgure 3.8 montre la répartition des moments
pondérés sur la connexion. Il est important de noter que les moments sont donnés par
unité de longueur (kNm/m).
La norme CSA A23.3 suggère d'additionner les eﬀets de la torsion (M12) aux moments
répartis (M11 et M22). Toutefois, le moment de torsion est quasi-nul tout au long de l'axe
X, tel que visible à la ﬁgure 3.8. Il est donc négligé.
La distribution du moment pondéré sur l'axe médian est donnée à la ﬁgure 3.9. Pour
trouver le moment équivalent, l'aire sous la courbe du moment réparti dans la zone centrale
est calculée : Meq = 33.4 kNm. La même analyse peut-être eﬀectuée pour les charges en
service (tous les coeﬃcients de pondération = 1). Le moment équivalent ainsi obtenu est
de : Meq = 28.6 kNm.
La tableau 3.9 présente les moments pondérés résistants ainsi que les moments pondérés
trouvés par SAP2000 pour la section critique (entre les deux ouvertures, dans le sens
court). Les eﬀorts pondérés obtenus à l'aide du modèle en trois dimensions sont bien en
deçà des moments résistants.
Le tableau 3.10 montre les eﬀorts en service obtenus à l'aide du modèle en trois dimensions.
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(a) Sens long (M11) (b) Sens court (M22)
(c) Torsion (M12)
Figure 3.8 Distribution des moments pondérés sur la connexion (kNm/m)
Tableau 3.9 Moments ﬂéchissants pondérés (SAP2000) pour une section de 1.3
m de la connexion (entre les deux ouvertures)
Murs (haut) Dalle (haut)
Eﬀorts Moment max (kNm) 4.2 33.4
pondérés Moment min. (kNm) -13.0 -13.0
Résistants Moment max. (kNm) 22.9 82.5
(acier) Moment min. (kNm) -38.3 -82.5
Résistants Moment max. (kNm) 24.4 186.2
(PRFV) Moment min. (kNm) -52.6 -168.2
Pour la connexion en ﬂexion positive et négative, on obtient des paramètre de contrôle de
la ﬁssuration zprfv+ = 16600 N/mm et zprfv− = 31350 N/mm respectivement. Ces valeurs
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Figure 3.9 Distribution du moment pondéré sur l'axe médian (axe x)
Tableau 3.10 Moment ﬂéchissants sous charges de service (SAP2000) pour une
section de 1.3 m de la connexion (entre les deux ouvertures)
Murs (haut) Dalle (haut)
Eﬀorts Moment max. (kNm) 2.5 28.6
service Moment min. (kNm) -8.5 -8.5
Résistants Moment max. (kNm) 17.2 70.0
Ser.(PRFV) Moment min. (kNm) -28.1 -59.5
sont en deçà de la valeur limite de 38000 N/mm pour une structure extérieure sujette aux
intempéries.
Bien qu'incomplète, l'analyse eﬀectuée démontre que pour la ﬂexion (pondéré et service),
les sections critiques sont adéquates selon le devis de performance d'Hydro-Québec.
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Base et deuxième cas de chargement
Le modèle de la base est soumis aux eﬀorts du deuxième cas de chargement (voir tableau




Figure 3.10 Distribution des moments pondérés sur la base (kNm/m). Face
nord présentée vers le haut
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(a) Mur est (b) Mur ouest
Figure 3.11 Distribution des moments M11 et M22 sur les axes X et Y de
chaque mur
Puisqu'il n'est pas évident dans quel sens le moment de ﬂexion sera le plus important,
les deux sens seront vériﬁés (M11 et M22). La résistance de la dalle de fond ne sera pas
vérifée étant donné que les murs sont plus minces et reprennent toujours une charge plus
élevée que la dalle du plancher lors de tirage de câbles.
Pour la section du côté le plus critique (côté est, voir ﬁgure 3.11a), l'intégrale des mo-
ments M11 nous donne un moment équivalent Meq11 = 41.5 kNm, alors que l'intégrale des
moments M22 donne un moment équivalent Meq22 = 29.3 kNm. Le tableau 3.11 compare
les moments pondérés aux moments résistants. L'intégrale des moments se fait sur la pire
zone de moments positifs de 1.3m et le moment résistant est calculé avec une section de
même largeur. La section résistante horizontale du mur ouest fait exception, elle est ré-
duite à 0.9 m pour négliger l'ouverture. Encore une fois, les moments de torsion (M12)
sont quasi-nuls sur les axes critiques de calcul, donc ils sont négligés.
Tableau 3.11 Moments pondérés maximaux comparées aux résistances en
ﬂexion
Mur est Mur ouest
M11 (Horizontal) M22 (Vertical) M11 (Horizontal) M22 (Vertical)
Pondéré (kNm) 41.5 29.3 25.1 29.4
Résis. PRFV (kNm) 57.2 44.8 20.0 44.8
Résis. acier (kNm) 70.7 46.6 23.7 46.6
La valeur du moment M11 résistant sur le mur ouest est insuﬃsante pour les deux types
de chambres. Des solutions à cette problématique seront présentées dans le sommaire.
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La valeur des moments équivalents de service est comparée aux moments résistants de
service au tableau 3.12 (seulement pour les murs renforcés de PRFV).
Tableau 3.12 Moments en service maximaux comparées aux résistances en ser-
vice
Mur est Mur ouest
M11 (Horizontal) M22 (Vertical) M11 (Horizontal) M22 (Vertical)
Service 3D (kNm) 27.7 19.6 16.6 19.6
Service(prfv) (kNm) 46.7 35.7 18.8 35.7
Pour le mur en ﬂexion positive horizontale et verticale, on obtient des paramètre de contrôle
de la ﬁssuration zprfv−H = 47340 N/mm et zprfv−V = 31920 N/mm respectivement. La
valeur horizontale est légèrement trop élevée. Si nous posons que les barres d'armature
horizontale ont un module d'élasticité similaire aux barres droites près du milieu de la
chambre (lieu du moment maximal utilisé et plus d'un mètre de la courbure de chaque
côté), nous obtenons un zPRFV−H = 37810 N/mm. Ces valeurs sont en deçà de la valeur
limite de 38000 N/mm pour une structure extérieure sujette aux intempéries.
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Sommaire ﬂexion 3D
Dans l'analyse 3D, la résistance de toutes les sections sont adéquates pour résister aux deux
cas de chargement pondérés, sauf le moment résistant M11 du mur ouest. Ceci découle
du fait que l'armature horizontale principale est placée du côté extérieur et l'armature
de renfort est placée à l'intérieur, tel que visible à la ﬁgure 3.12. Si le mur est analysé
comme une poutre de 2 mètres de large, l'armature principale (soit environ 16 barres sur 2
mètres) est donc dans le rang supérieur (d = 57.5 mm) alors que l'armature de renfort (8
barres sur une section de 1.3 mètres) est au rang inférieur (d = 92.5 mm). Dans le cas du
mur ouest, l'ancrage est éloigné de la zone de renfort. Dans ce cas, seulement l'armature
principale, qui a très peu de bras de levier (d = 57.5 mm), reprend la traction.
Figure 3.12 Section du mur est (gauche) et ouest (droite)
Pour résoudre le problème, il serait possible de déplacer le rang d'armature principal à
l'intérieur. Ceci serait plus logique, car le mur résiste uniquement à des eﬀorts de qui le font
ﬂéchir vers l'intérieur. Par exemple, en déplacement les barres du mur ouest, la résistance
horizontale passerait de 20.0 kNm (insuﬃsant) à 43.7 kNm (suﬃsant). Une vériﬁcation
supplémentaire des coins serait alors nécessaire pour assurer qu'ils résistent encore au
moment négatif.
Une autre solution simple serait d'ajouter des barres de renfort autour de l'ancrage à la
base des murs. Ces barres permettraient de grandement augmenter la résistance horizontale
des deux murs. Par exemple, en ajoutant deux barres de renfort en PRFV (une de chaque
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côté de l'ancrage), le moment résistant passerait de de 20.0 kNm (insuﬃsant) à 29.0 kNm
(suﬃsant).
Pour les moments résistants en service, les sections sont adéquates. Encore une fois, pour
compléter l'analyse 3D, il serait possible de prendre en compte la compression des sections.
De plus, les vériﬁcations d'élancement, de résistance à la compression, de cisaillement
unidirectionnel, de la résistance sous charges de services soutenues, de longueur d'ancrage
des barres et du paramètre de ﬁssuration pourraient être eﬀectuées (voir exemples en
annexe).
3.2.3 Cisaillement in situ 3D [SAP 2000]
Un modèle similaire au modèle en ﬂexion a été utilisé pour déterminer la distribution du
cisaillement en trois dimensions dans le logiciel SAP2000. Les cisaillements S13 et S23 sont
utilisés, soit la valeur de la contrainte (en MPa) aux abords de chaque élément.
Connexion et premier cas de chargement
Pour déterminer le cisaillement, un modèle avec ouverture carrée a été créé pour simpliﬁer
le traitement de données autour de l'ouverture (plus facile de superposer les noeuds).
L'ouverture carrée a la même aire et le même centre de gravité que l'ouverture circulaire,
tel que proposé par la norme A23.3. La ﬁgure 3.13 illustre les cisaillements S13 et S23
pondérés autour de l'ouverture de la connexion.
On peut noter quelques concentrations de contraintes aux abords des éléments qui ont
des noeuds non superposés aux éléments adjacents (surtout autour de l'ouverture). Ces
concentrations seront ignorées car elles ne sont pas représentatives de la réalité.
Le tableau 3.13 compare les valeurs maximales de cisaillement pondéré aux valeurs de
cisaillement résistant pour le premier cas de chargement.
Tableau 3.13 Cisaillement pondéré comparé au cisaillement résistant de la
connexion
Horizontal (S23) Vertical (S13)
Pondéré (MPa) 0.26 0.28
Résistant PRFV (MPa) 0.88 0.88
Résistant acier (MPa) 1.71 1.71
Base et deuxième cas de chargement
Pour la base, les eﬀorts du deuxième cas de chargement sont appliqués. La ﬁgure 3.14
illustre la répartition du cisaillement bidirectionnel sur la base.
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Figure 3.13 Distribution du cisaillement S13 (gauche) et S23 (droite) sur la
connexion. La face nord est vers la droite
Le tableau 3.13 compare les valeurs maximales de cisaillement pondéré aux valeurs de
cisaillement résistant pour le deuxième cas de chargement.
Tableau 3.14 Cisaillement pondéré comparé au cisaillement résistant de la base
Mur est Mur ouest
Horizontal (S23) Vertical (S13) Horizontal (S23) Vertical (S13)
Pondéré (MPa) 1.04 1.08 1.44 0.84
Résistant PRFV (MPa) 1.72 1.72 1.72 1.72
Résistant acier (MPa) 1.91 1.91 1.91 1.91
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(a) S13 (MPa) (b) S23 (MPa)
Figure 3.14 Distribution du cisaillement sur la base, la face nord est vers la
droite
Calcul du poinçonnement
Les valeurs de poinçonnement pondéré sont calculées à l'aide des pires cas de chargement.
Pour la dalle supérieure, il s'agit du stabilisateur de camion (1.5 ∗ 115 kN) additionné
au poids de la cheminée de béton (1.25 ∗ 25.4 kN). Pour le mur, il s'agit de la traction
maximale dans le câble (1.25 ∗ 134 kN) additionné à la pression du sol et hydrostatique
sur la surface de 285 mm par 285 mm, soit d/2 de plus que les dimensions de l'ancrage
(5.6 kN). Le tableau 3.15 compare les valeurs des eﬀorts pondérés à la capacité des parois.
Tableau 3.15 Résistance au poinçonnement des diﬀérentes parois
CSA S806-12
Pondérés (kN) Résistants (kN)
Paroi - Vracier VrPRFV
Dalle 204 1565 808
Mur 171 185 166
La résistance des parois au poinçonnement est donc amplement suﬃsante pour la dalle
supérieure, mais insuﬃsante dans le cas du mur. Par contre, si les barres en PRFV sont
considérées droites, plutôt que courbes, leur module augmente de 50 000 MPa à 62600
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MPa. La résistance au poinçonnement augmente alors à 179 kN, ce qui est suﬃsant pour
résistance au poinçonnement pondérée. Dans la réalité, le module de barres courbes utilisés
en ﬂexion se rapproche probablement plus de celui des barres droites, donc la section peut
être considérée adéquate.
Sommaire du cisaillement 3D
L'analyse 3D démontre que toutes les sections résistent adéquatement aux eﬀort pondérés
de cisaillement sous les deux cas de chargement étudiés.
3.3 Prédiction de la rupture sous charge idéalisée
Bien qu'une rupture en ﬂexion soit possible, une telle rupture serait ductile. La ﬁssuration
et les déplacement permettraient de prévoir la rupture et prendre les mesures de sécurité
nécessaires. La rupture par poinçonnement est beaucoup plus soudaine. Il est donc impor-
tant d'avoir une bonne idée de la résistance en poinçonnement de la dalle et du mur lors
de nos deux cas de chargement.
Pour prédire la rupture par poinçonnement, les équations de poinçonnement de la littéra-
ture seront utilisées (voir les exemples de calcul à l'annexe B). Les coeﬃcients de tenue
sont posés à l'unité pour obtenir la résistance nominale et la résistance en compression du
béton est posée à 75 MPa. Les équations utilisées sont pour des cas de poinçonnement de
dalles autour de colonnes. Une grande précision n'est donc pas attendue.
3.3.1 Premier cas : Essai de compression
Les valeurs de résistance au poinçonnement attendues sont présentées au tableau 3.16. La
variabilité est grande, car les diﬀérents équations ne considèrent pas les mêmes paramètres.
L'ouverture et les armatures de renfort ont été négligées.
3.3.2 Deuxième cas : Essai de tirage
Les valeurs de résistance au poinçonnement attendues sont présentées au tableau 3.17.
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Tableau 3.16 Résistance au poinçonnement (Essai de compression)












Tableau 3.17 Résistance au poinçonnement (Essai de tirage)














Le programme expérimental est divisé en trois sections : les matériaux, les montages et
l'instrumentation. Les deux dernières sections sont ensuite divisées en trois essais : l'essai
de compression (charges normales), l'essai de traction avec poulies (charges de traction de
câbles) et l'essai de traction directe (charges de traction de câble sur un seul ancrage). Le
tableau 4.1 montre les essais eﬀectués sur chaque échantillon.
Tableau 4.1 Chronologie des essais sur les spécimens
Spécimen Compression Traction (poulies) Traction (directe)
Acier1 1 - -
Acier2 - 1 -
Acier3 1 2 -
Acier4 - - 1
PRFV1 1 2 3
PRFV2 - - 1
PRFV3 1 - 2
PRFV4 - - 1
Total 4 3 5
4.1 Matériaux
4.1.1 Béton
Des essais sur cylindres de béton fournis par Lécuyer démontrent que la résistance en
compression d'un cylindre de béton à 28 jours varie entre 71 et 82 MPa, tel qu'illustré à la
ﬁgure 4.1, avec une moyenne de 76.9 MPa. La valeur de 75 MPa retenue pour les calculs
est donc une valeur réaliste pour la résistance des chambres à 28 jours.
Le béton utilisé pour la connexion est un béton haute-performance avec 6% d'air entrainé
et 200 mm d'aﬀaissement en moyenne. Pour la base, un béton avec 6% d'air entrainé et 450
mm d'étalement (semi auto-plaçant) en moyenne. Le type de ciment utilisé est HEb-SF
de Holcim avec fumée de silice, Glenium 7700 et MicroAir comme adjuvants.
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Figure 4.1 Résistance moyenne des cylindres de béton à 7 et 28 jours
4.1.2 Acier
Les barres d'acier utilisées sont de grade 400W. La taille des barres varie de 15M (Aire =
200 mm2) à 25M (Aire = 500 mm2). Les cages d'acier sont inspectées par une ﬁrme
externe avant la coulée de béton pour s'assurer que l'emplacement des barres respecte les
tolérances maximales. Le module d'élasticité utilisé et de 200000MPa et la déformation à
la plastiﬁcation retenue est de 0.002.
4.1.3 Matériaux composites
Les barres d'armature en matériaux composites utilisées sont les barres haut module V-
ROD de Pultrall. Ces barres sont composés à environ 60% du volume de ﬁbres de verre
et d'une matrice de résine thermodurcissable vinylester. Les caractéristiques des diﬀérents
diamètres de barres se trouvent dans le tableau de Pultrall donné en annexe.
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4.2 Géométrie et montage expérimental
4.2.1 Géométrie
La ﬁgure 4.2 montre les diﬀérentes dimensions des spécimens, soit des chambres de type 3
d'Hydro-Québec. L'épaisseur des murs est de 250 mm et la dalle du couvercle de 250 mm.
L'épaisseur de la dalle au sol est variable de 210 à 250 mm pour permettre l'écoulement
d'eau vers le drain.
(a) Vue 3D
(b) Coupe
Figure 4.2 Dimensions d'une chambre de type 3 d'Hydro-Québec
4.2.2 Essai de compression
Pour simuler l'eﬀet des charges verticales ponctuelles qui peuvent être appliquées sur les
chambres (charge de traﬁc, ou charge du stabilisateur du camion de tirage par exemple),
un vérin hydraulique est placé sur le puisard, tel qu'illustré à la ﬁgure 4.3.
La charge appliquée est graduellement appliquée par cycles de chargement/déchargement
de 100 kN à une vitesse maximale de 0.5 kN par seconde jusqu'à la rupture ou la limite
du montage (1250 kN initialement, diminuée à 1100 kN à cause de fuites d'huile).
4.2.3 Essai de traction avec poulies
Pour simuler l'eﬀet des charges de traction sur les ancrages de béton, un système de poulies
est installé (comme pour l'usage sur le terrain), tel qu'illustré qu'à la ﬁgure 4.4.
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Figure 4.3 Montage expérimental pour l'essai de compression (vérin hydrau-
lique en orangé)
Figure 4.4 Montage de l'essai de traction, coupe en élévation (vérin hydraulique
en orangé)
Le vérin hydraulique applique une force de traction dans le câble. En négligeant la friction
des poulies, les eﬀorts de traction dans les ancrages sont proportionnels à l'angle entre
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les câbles tendus qui quittent la poulie. La force F dans l'ancrage peut être déterminée à
l'aide de l'équation 4.1 déduite de la deuxième loi de Newton.
F = 2Tcos(α) (4.1)
où les valeurs de F ,α et T sont données à la ﬁgure 4.5.
Figure 4.5 Transmission d'eﬀort une poulie
La mesure des angles α peut être déterminée de manière géométrique. L'angle entre les
câbles (2α) est déterminé par logiciel (SketchUp) à la ﬁgure 4.6.
Figure 4.6 Angle entre les câbles tendus
Comme pour l'essai de compression, la charge est graduellement appliquée en cycle de
chargement/déchargement. Le taux maximal est de 0.5 kN par seconde jusqu'à la rupture.
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4.2.4 Essai de traction directe
Le montage de traction directe permet de trouver la résistance au poinçonnement d'un seul
mur. Le vérin hydraulique est appuyé sur l'un des murs et le câble est attaché directement
sur l'ancrage du mur opposé, tel qu'illustré à la ﬁgure 4.7.
Figure 4.7 Montage de l'essai de traction directe, coupe en élévation (vérin
hydraulique en orangé)
L'application de la charge se fait de manière similaire à l'essai de traction avec poulies. Les
chargements et déchargements se font à un taux maximal de 0.5 kN par seconde jusqu'à
la rupture. Les ﬁssures sont observées à la ﬁn du cycle de chargement. Pour les charges




Trois types d'instruments sont utilisés : des jauges de déformation sur l'armature, des
jauges de déformation sur le béton et des jauges de déplacement (LVDT). Le positionne-
ment des jauges peut varier légèrement entre les chambres (certaines chambres sont plus
instrumentées à la demande d'Hydro-Québec)
4.3.1 Essai de compression
Positionnement des jauges sur le béton
Les ﬁgures 4.8 et 4.9 illustrent le positionnement des jauges de déformation sur le béton.
Figure 4.8 Neuf jauges de déformation sur le dessus de la chambre
Figure 4.9 Douze jauges de déformation sur les côtés de la chambre
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Positionnement des jauges sur l'armature
Les ﬁgures 4.10 et 4.11 illustrent le positionnement des jauges sur l'armature du couvercle.
Figure 4.10 Six jauges de déformation sur les armatures du couvercle
Figure 4.11 Neuf jauges de déformation sur les armatures du couvercle
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Positionnement des LVDT sur le béton
La ﬁgure 4.12 illustre le positionnement des jauges de déplacement sur l'extérieur de la
chambre.
Figure 4.12 Huit jauges de déplacement sur le dessus de la chambre
76 CHAPITRE 4. PROGRAMME EXPÉRIMENTAL
4.3.2 Essai de traction avec poulies
Positionnement des jauges sur le béton
Les ﬁgures 4.13 à 4.15 illustrent le positionnement des jauges de déformation et de dépla-
cement sur le béton.
Figure 4.13 Quatre jauges de déformation sur la chambre
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Figure 4.14 Huit jauges de déformation sur le béton ainsi que 2 jauges de
déplacement
Figure 4.15 Quatre jauges de déformation sur le béton ainsi que 2 jauges de
déplacement
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Positionnement des jauges sur l'armature
La ﬁgure 4.16 illustre l'emplacement des jauges de déformation sur l'armature.
Figure 4.16 Quatre jauges de déformation sur les armatures autour de l'ancrage
Positionnement des LVDT (face intérieure)
Outre les deux LVDT représentés aux ﬁgures 4.14 et 4.15, huits LVDT sont placés à
l'intérieur de la chambre autour des crochets (ancrés dans le béton).
Figure 4.17 Quatre jauges de déplacement sur la face du béton
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Figure 4.18 Quatre jauges de déplacement sur la face du béton
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4.3.3 Essai de traction directe
L'essai de traction directe est une variante de l'essai de traction avec poulies, donc est
semblable. Toutes les jauges sur la face ouest (autant à l'intérieur qu'à l'extérieur) sont les
mêmes (voir les ﬁgures 4.15, 4.16 et 4.18). Les jauges autour de l'appui (voir ﬁgure 4.14)
sont aussi présentes pour s'assurer de la stabilité de l'appui lors des essais. Toutefois, le




5.1 Essais sur cylindres de bétons
Des essais sur cylindres de béton ont été eﬀectué à trois occasions (200, 245 et 290 jours
après la coulée) au laboratoire lors de la réception des cylindres de Lécuyer (les dates
d'essais sur les cylindres ne coïncident pas avec les dates d'essais sur les chambres). Les
valeurs moyennes obtenus permettent d'avoir une idée des résistances des chambres à plus
long terme, tel qu'illustré à la ﬁgure 5.1.
Figure 5.1 Résistance moyenne des cylindres de béton à long terme
Moins d'un an après la coulée, la moyenne de la résistance en compression des chambres
s'élève à environ 100 MPa, soit 67 % au dessus de la valeur de 60 MPa inscrite au devis.
Pour chaque base et chaque connexion, trois valeurs de résistance en compression sont
connues (7 jours, 28 jours et la date d'essai sur les cylindres). Ces trois points sont utilisés
pour déﬁnir une régression logarithmique qui permet de trouver la résistance en com-
pression approximative des chambres lors des essais. La ﬁgure 5.2 démontre la régression
eﬀectuée sur un exemple de la littérature [Pala et al., 2007]. Les quatre valeurs (sur deux
courbes) trouvées ainsi sont respectivement à 1.3, 0.9, 0.9 et 1.0 % des valeurs théoriques.
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Figure 5.2 Interpolation logarithmique de deux courbes à 3 points (rouge) et
valeurs théoriques (vert)
La résistance en compression du béton de chaque pièce ainsi approximé est donné au
tableau 5.1.
Tableau 5.1 Résistance en compression approximé de chaque pièce

























5.2 Essais de compression
L'essai de compression a été eﬀectué sur deux chambres renforcées d'acier ainsi que sur
deux chambres renforcées de PRFV. Pour cette section, les chambres avec acier sont nom-
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mées Acier1 et Acier2 et les chambres avec PRFV sont nommées PRFV1 et PRFV2. Les
essais ont tous été eﬀectué sans pauses en une seule journée, sauf pour l'essai sur Acier1
(sur la première chambre renforcée d'acier) qui a dû être reporté après la rupture du
regard en fonte (remplacé ensuite par une plaque d'acier de 50 mm d'épaisseur). Étant
donné qu'aucune chambre n'a atteint la rupture, la résistance en compression ultime des
chambres n'a pas été vériﬁée.
5.2.1 Déformation du béton et de l'armature
Pour toutes les chambres, les déformation mesurées sur le béton de la base sont négli-
geables, soit entre -100 et 100 µϵ. Pour les déformations de la connexion, la jauge tangente
à l'ouverture du coté ouest (soit CTO) mesure les déformations les plus importantes du
béton. Les résultats de la jauges CTO pour les diﬀérentes chambres sont présentés à la
ﬁgure 5.3.
Figure 5.3 Déformation dans les jauges CTO des chambres
Les déformations maximales dans l'armature se trouvent dans les barres qui traversent le
sens court de la dalle du dessus. La ﬁgure 5.4 compare les valeurs de déformations de la
jauge B1 pour les diﬀérents essais.
La chambre qui a les plus importantes déformations de barres d'armatures est la chambre
PRFV2. La ﬁgure 5.5 illustre la déformation des barres de cette chambre.
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Figure 5.4 Déformation dans les jauges d'armature B1 des chambres
Figure 5.5 Déformation maximale dans les jauges d'armature de la chambre
PRFV2
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5.2.2 Déplacements
Le premier essai s'est eﬀectué en deux jours, soit jusqu'à 830 kN la première fois et jusqu'à
la limite du montage la deuxième fois. Étant donné qu'il y a eu environ 1 mois entre
ces deux essais, il est diﬃcile d'estimer les déplacements résiduels du premier essai. Les
déplacements de cette chambre sont illustrés à la ﬁgure 5.6.
Figure 5.6 La force par rapport au déplacement des deux chambres renforcées
d'acier
Lors du deuxième essai (deuxième journée), les capteurs de déplacements ont été mis à
zéro, donc les résultats obtenus ne peuvent être comparés avec un essai régulier (eﬀectué
en 1 seul jour).
La ﬁgure 5.7 montre les déplacements des diﬀérentes chambres sous charges de compres-
sion.
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Figure 5.7 La force par rapport au déplacement du centre de la plaque d'acier
5.2. ESSAIS DE COMPRESSION 87
5.2.3 Fissuration et mode de rupture
Pour les quatre essais eﬀectués (acier et PRFV), la limite du montage a été atteint avant
la rupture. Les ﬁssures sont principalement concentrées sur la connexion autour de la
cheminé (près de l'application de la charge). Les ﬁssures qui apparaissent sur les ﬁgures
ont été redessinées pour permettre une meilleure visualisation.
Lors des essais sur Acier1 et Acier2, les premières ﬁssures apparaissent verticalement sur
le mur de la connexion autour de 270 kN (voir ﬁgure 5.8). Ce sont des ﬁssures créées
par le manque de tolérance entre la connexion et la base. Certaine imperfections sur
l'interface créent des concentrations de contrainte et font ﬁssurer la connexion rapidement.
Ces ﬁssures sont de peu d'intérêt structural, mais peuvent tout de même occasionner des
problèmes de durabilité et de rigidité.
(a) Acier1 (haut) et Acier2 (bas) (b) PRFV1 (haut) et PRFV2 (bas)
Figure 5.8 Fissuration du côté sud
À la demande d'Hydro-Québec, un coulis cimentaire est ajouté sur l'interface entre les
pièces des chambre en PRFV1 et PRFV2 pour diminuer l'occurrence des ﬁssures de to-
lérance et pour simuler la membrane qui est utilisé sur le terrain. Lors des essais sur les
chambres PRFV1 et PRFV2 (avec coulis cimentaire), l'apparition de la première ﬁssure
est retardé jusqu'à 1000 kN (PRFV1) et 900 kN (PRFV2) tel qu'illustré à la ﬁgure 5.8.
La largeur de la ﬁssure instrumentée sur PRFV2 ne dépasse jamais 1 mm lors d'un cycle
de chargement jusqu'à 1100 kN.
La ﬁssuration de la face est présenté à la ﬁgure 5.9. En ignorant les ﬁssures de tolérance
(avant 700 kN) et les ﬁssures au dessus de 1100 kN, on trouve un patron de ﬁssuration
très similaire pour les chambres renforcées en acier et en PRFV. Il est toutefois important
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(a) Acier1 (haut) et Acier2 (bas) (b) PRFV1 (haut) et PRFV2 (bas)
Figure 5.9 Fissuration du côté est
de noter que lorsque le transfert des eﬀorts se fait mal entre les deux pièces (comme dans
le cas des chambres renforcées d'acier), il y a une augmentation notable du nombre de
ﬁssures, surtout sur la base.
(a) Acier1
(b) PRFV2
Figure 5.10 Fissuration de l'intérieur des chambres
Lors du chargement, il est impossible de voir les ﬁssures intérieures car le montage bloque
la seule entrée. Celles-ci sont donc observés une fois l'essai terminé. Dans tous les essais, la
propagation des ﬁssures est très semblable. Ce sont des ﬁssures qui débutent sur l'anneau
de béton où la charge est appliquée et qui se dirige radialement vers les murs, tel que
visible à la ﬁgure 5.10. Ce sont les ﬁssures typiques d'une rupture par poinçonnement.
La surface rugueuse du dessus des chambres rend les ﬁssures diﬃcile à détecter. Aucune
ﬁssure n'a été trouvé sur le dessus des chambres au cours des essais.
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5.2.4 Déformation de la partie courbe des barres
La ﬁgure 5.11 montre la déformation de la partie courbe de neuf barres sur la chambre
PRFV2.
Figure 5.11 Déformation des barres courbe de la chambre PRFV2
Les courbes sont superposées, mais on distingue bien la valeur maximale de la déformation.
Lorsque la force atteint 1100 kN, la déformation dans la partie courbes des barres ne
dépasse pas 70 µϵ, ce qui représente une contrainte d'environ 4.3 MPa, moins de 1 % de
la résistance minimum garantie en traction de la section courbe de la barre (450 MPa).
5.2.5 Discussion
La force pondéré maximale qui peut être appliqué sur la structure est la somme du poids
de la terre, de la pression de la nappe phréatique, du traﬁc réparti et du traﬁc ponctuel.
La charge totale pondérée qui agit sur le toit est de :
F = A∗Σ (Frep)+Fconc = (6.98)∗(1.25∗22.8∗1+1.1∗9.8∗1+1.5∗12)+1.5∗115 = 557 kN
(5.1)
A = 3.8 ∗ 2.3− 0.672π − 0.3352π = 6.98 m2 (5.2)
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L'aire de la force répartie est trouvé en soustrayant l'aire de la cheminée à l'aire du toit.
Pour les charges en service, les coeﬃcients de pondération sont posés à l'unité :
F = (7.72) ∗ (1 ∗ 22.8 ∗ 1 + 1 ∗ 9.8 ∗ 1 + 1 ∗ 12) + 1 ∗ 115 = 459 kN (5.3)
À la charge pondérée et de service, le déplacement des diﬀérentes chambres est donné
au tableau 5.2. La valeur maximale est corrigée pour compenser pour la résistance en
compression du béton trop élevée des diﬀérents spécimens.
Tableau 5.2 Déplacement des chambres à la charge pondérée et de
service
Chambre ln/360 corrigé (mm) ∆s=459kN(mm) ∆f=557kN(mm)
Acier1 8.0 5.1∗ 5.6∗
Acier2 8.1 7.7 8.8
PRFV1 7.8 4.9 5.4
PRFV2 7.8 3.5 4.1
* Essai de la deuxième journée, donc les déplacements résiduels de la première
journée ne sont pas inclus.
Les déplacements en service des chambres Acier1 et Acier2 sont adéquats, mais celles-ci
n'étaient pas bien appuyées avant le début des essais. Non seulement ceci cause un dépla-
cement initial plus grand, tel que visible à la ﬁgure 5.7, mais leur ﬁssuration prématurée
diminue signiﬁcativement leur rigidité moyenne. En observant la ﬁgure 5.6, on peut voir
la diﬀérence entre les rigidités des chambres Acier1 et Acier2.
Les déplacements en service des chambres PRFV1 et PRFV2 sont moindre que ceux de la
chambre Acier2, et ce, malgré la rigidité moindre des barres d'armature. Pour limiter les
déplacements lors du premier cas de chargement, l'interface entre les deux pièces est donc
plus important que le type d'armature.
À la charge maximale atteinte (1100 kN), aucune armature n'a atteint la limite en service
de 2000 µϵ et la contrainte dans le béton ne dépasse jamais 500 µϵ (non-corrigé pour la ré-
sistance en compression du béton), soit moins de 15% de sa limite en compression. Lorsque
le coulis cimentaire est appliqué pour assurer un bon contact entre les deux pièces, les pre-
mières ﬁssures apparaissent à 900 kN, soit 60% de plus que la charge maximale pondéré
appliquée en un point. Il est donc possible de conclure que la conception des chambres
renforcées de PRFV est amplement suﬃsante pour résister au premier cas de chargement.
Il faut toutefois s'assurer d'un bon contact entre les deux pièces, ce qui habituellement
fait en pratique.
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5.3 Essais de traction avec poulies
L'essai de traction avec poulies a été eﬀectué sur deux chambres renforcées d'acier (nom-
mées Acier1 et Acier2 dans cette section) et sur une chambre renforcée de PRFV (nommée
PRFV1 dans cette section). Les trois essais de traction avec poulies se sont terminé avec
la rupture de l'anneau d'acier de l'ancrage au plancher. Tous les essais ont été eﬀectués
sans pause en une seule journée.
L'essai Acier1 a été eﬀectué sur une chambre neuve. Les essais Acier2 et PRFV ont été
eﬀectués sur une chambre qui a préalablement été comprimé ("Acier2" et "PRFV1" de
l'essai de compression).
Il est aussi important de noter que la force mesuré lors des essais est la force dans le câble
(mesurée au vérin hydraulique). Cette force doit être approximativement doublée pour
trouver la force appliquée aux ancrages des murs.
5.3.1 Déformation du béton et de l'armature
Dans tous les essais, la déformation maximale se trouve du côté ouest. La ﬁgure 5.12
compare les déformations du côté ouest et du côté est sur les chambres Acier2 et PRFV1.
Figure 5.12 Déformation dans les jauges au dessus des ancrages est et ouest
pour les chambres Acier2 et PRFV1
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Dans tous les essais, la déformation du béton maximale se trouve au dessus de l'ancrage
ouest, donc dans la jauge "COT1". Seulement les valeurs de cette jauge sont comparées
ici pour les trois chambres pour le mur du côté ouest (donc le plus critique).
Figure 5.13 Déformation dans les jauges COT1 au dessus de l'ancrage ouest
L'armature de la chambre Acier1 n'a pas été instrumenté autour de l'ancrage et les jauges
autour de l'ancrage sur Acier2 ont fait défaut. Il est donc impossible de comparer les
déformations des deux types d'armatures. Les déformation dans les armatures de PRFV1
autour de l'ancrage ouest (opposé à l'appui) sont illustrés à la ﬁgure 5.14.
Les déformations dans les armatures de renfort (deuxième rang d'armature vertical du
mur) n'ont pas été mesurées pour cet essai.
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Figure 5.14 Déformation dans les armatures autour de l'ancrage de la chambre
PRFV1
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5.3.2 Déplacements
Comme pour les déformations maximales, les déplacements maximaux se trouvent à l'an-
crage ouest tel que visible à la ﬁgure 5.15 qui compare les déplacements des ancrages est
et ouest pour les chambres Acier2 et PRFV1.
Figure 5.15 Déplacement des ancrages est et ouest des chambres Acier2 et
PRFV1
La ﬁgure 5.16 compare les déplacements du crochet ouest (déplacement maximal) des trois
chambres.
5.3.3 Fissuration et mode de rupture
Le mode de rupture est le même pour toutes les chambres : la rupture de la soudure de
l'anneau d'acier au plancher, tel qu'illustré à la ﬁgure 5.17.
Pour la chamber Acier1, les ﬁssure intérieure sont seulement vériﬁées à charge minimale
après le chargement de 200 kN et à la rupture (donc elles sont refermées) par mesure de
sécurité. Il est donc impossible de savoir à quel moment a eu lieu la première ﬁssuration.
Pour les chambres Acier2 et PRFV1, les ﬁssures sont dessinés après chaque incrémentation.
La ﬁgure 5.18 compare les réseaux de ﬁssuration à l'intérieur des trois chambres. Les
ﬁssures débutent près de l'ancrage et s'éloigne radialement. Les premières apparaissent à
125 kN pour la chambre Acier2 et à 100 kN pour la chambre PRFV1.
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Figure 5.16 Déplacement du crochet de la face ouest
(a) Acier1 (b) Acier2 (c) PRFV1
Figure 5.17 Rupture de l'anneau au plancher
(a) Acier1 (b) Acier2 (c) PRFV1
Figure 5.18 Fissuration de l'intérieur des chambres du côté ouest
La ﬁgure 5.19 montre la ﬁssuration du côté intérieur est de la chambre. Encore une fois,
les ﬁssures débutent à l'ancrage et s'éloignent radialement. La ﬁssuration autour des ou-
vertures à gauche est causée par l'appui extérieur donc n'existerait pas dans un cas réel.
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(a) Acier1 (b) Acier2 (c) PRFV1
Figure 5.19 Fissuration de l'intérieur des chambres du côté est
5.3.4 Discussion
Trois causes peuvent expliquer la grande variabilité des résultats entre les 3 essais (surtout
entre Acier1 et Acier2).
Premièrement, la complexité du montage fait entrer plusieurs paramètres en jeu. La mise
en tension de 10 mètres de câble d'acier, trois poulies et une chambre en béton armé
cause une répartition d'eﬀorts complexe. Le moindre défaut d'une des composantes peut
grandement aﬀecter les résultats.
Deuxièmement, la chambre Acier1 est la seule qui était non-ﬁssuré (les deux autres avaient
été comprimées jusqu'à 1100 kN préalablement). L'essai préalable a peut-être causé de la
ﬁssuration ce qui a modiﬁé la répartition des eﬀorts (moins de contraintes autour du
crochet, par exemple).
Finalement, le taux de chargement a un grand impact sur les résultats étant donné que la
rupture se fait sur un anneau de l'acier (il existe donc une certaine plastiﬁcation). Plus le
chargement se fait lentement, plus l'acier a le temps de plastiﬁer et se déformer. Les essais
Acier2 et PRFV1 ont été réalisés plus rapidement (voir ﬁgure 5.20) parce que l'incertitude
était moindre et la recherche de ﬁssure était plus rapide. L'accélération des essais a eu
comme eﬀet la rupture prématurée de l'anneau d'acier.
La diﬀérence entre les résultats obtenus aux diﬀérents points d'ancrages s'explique plus
simplement. Tel que discuté dans la section "programme expérimental", la force appliquée
dans les diﬀérents ancrage dépend principalement de l'angle des câbles qui quittent cet
ancrage. Selon cette règle, l'ancrage au plancher subit toujours une fraction de la charge
des deux ancrages aux murs, car l'angle des deux câbles qui le quittent s'approche plus de
90 degrés que de 0 degrés. Les ancrages est et ouest, toutefois, retiennent 2 câbles presque
parallèles. La force appliquée sur l'ancrage s'approche donc du double de la tension dans
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Figure 5.20 Taux de chargement
le câble. Si nous comparons ensuite les deux ancrages de mur, l'ancrage ouest est plus
centré sur le mur (plus loin des murs qui le retienne), donc il se déforme plus en ﬂexion.
Ceci explique pourquoi le mur ouest est toujours le plus sollicité en déplacement et en
déformation (les déformations du béton et de l'armature sont fonction de la sollicitation en
ﬂexion et non en cisaillement). L'ancrage est, par contre, est plus critique en cisaillement,
tel que calculé dans la section "Conception et prédiction de la rupture".
Malgré la grande variabilité, les déformations dans l'armature restent en déçà de la limite
en service (2000 µϵ) en tout point. Celles dans le béton reste en déçà de 1200µϵ, soit 34%
de la déformation d'écrasement en compression du béton. De plus, tous les critères du
protocole proposé sont rencontrés.
- Aucune ﬁssure intérieure à 100 kN dans le câble (soit environ 200 kN aux murs)
pour les chambres Acier1 et Acier2
- Aucune ﬁssure extérieure à 150 kN dans le câble (soit environ 300 kN aux murs)
pour les chambres Acier1 et Acier2
- Aucune ﬁssure intérieure à 75 kN dans le câble (soit 150 kN aux murs) pour la
chambre PRFV1.
- Aucune ﬁssure extérieure à 125 kN dans le câble (soit environ 250 kN aux murs)
pour la chambre PRFV1.
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- Flèche de 1.51 et 1.16 mm < 25 mm pour le chambre Acier1 et Acier2 à la charge
de plastiﬁcation, 129 kN dans le câble (soit environ 258 kN aux murs).
- Flèche de 1.26 mm < 25 mm pour le chambre PRFV1 à la charge de plastiﬁcation,
129 kN dans le câble (soit environ 258 kN aux murs).
Toutefois, les valeurs de force sont mesurés au vérin hydraulique et ne prennent pas en
compte les pertes du système. Les résultats de l'essai de traction direct sont plus exacts.
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5.4 Essais de traction directe
L'essai de traction directe a été eﬀectué sur 1 chambre renforcée d'acier (nommée Acier1
dans cette section) et 3 chambres en PRFV (nommées PRFV1, PRFV2 et PRFV3 dans
cette section). La chambre PRFV2 est la seule à avoir subit des essais préalables : elle a
subit une compression de 1100 kN (nommée PFRV2 dans la section "Essais de compres-
sion").
Bien que le protocole d'essai d'Hydro-Québec demande de rabaisser la charge à zéro après
chaque chargement, une tension de base est maintenue dans le montage étant donné que le
vérin risque de pivoter si la charge est enlevée. Une tension de base de 25 kN est maintenu
pour les essais Acier1, PRFV1 et PRFV2 et de 50 kN pour l'essai PRFV3.
5.4.1 Déformation du béton
La jauge qui subit les plus importantes déformations est systématiquement celle située au
dessus de l'ancrage (CET1). La ﬁgure 5.21 compare la valeur de cette jauge lors des quatre
essais.
Figure 5.21 Force appliquée par rapport à la déformation du béton au dessus
de l'ancrage (CET1)
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5.4.2 Déformation des armatures
Verticalement, l'armature la plus sollicité est celle situé à droite de l'ancrage (V2). Les
valeurs de cette jauges pour les diﬀérents essais sont comparées à la ﬁgure 5.22.
Figure 5.22 Force appliquée par rapport à la déformation de l'armature verti-
cale à droite de l'ancrage (V2)
Les armatures de renfort sont théoriquement les plus sollicitées (rang intérieur d'armature
horizontale), mais des problèmes d'instrumentation sont survenus lors de l'expérimenta-
tion. La chambre Acier1 est la seule pour laquelle les déformations sont connues sur les
deux rangs d'armature horizontale. Pour les chambres renforcées en PRFV, les valeurs
sont donc calculées à l'aide de la compression du béton, la déformation du premier rang
d'armature et la compatibilité des déplacements, tel qu'illustré à la ﬁgure 5.23.
Figure 5.23 Compatibilité des déplacements
À l'aide de la ﬁgure 5.23, on peut déduire l'équation 5.4 par triangles semblables.
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Le facteur Φ est ajouté pour tenir compte des incertitude, soit :
- L'incertitude par rapport au placement des barres. Les barres de renfort (rang inté-
rieur) peuvent être décalée plus près du crochet, ce qui augmente leur déformation
pour une même charge.
- L'incertitude par rapport au placement de la jauge sur la barre (dessous, dessus ou
côté de la barre).
- L'incertitude sur la position des jauges sur le béton
- Les eﬀets non-linéaire (cisaillement élevé, perte d'ancrage, ﬁssuration, déformation
de l'ancrage) lorsqu'on se rapproche de la rupture.
Pour déterminer la valeur de Φ, on observe les résultats expérimentaux obtenus sur la
chambre Acier1. En posant Φ = 2 (valeur arbitraire choisie pour obtenir des valeurs
conservatrices), les résultats obtenus sont conservateurs, tel qu'illustré à la ﬁgure 5.24.
Figure 5.24 Déformation de l'armature de renfort ReH2 expérimentale et cal-
culée
Les valeurs calculées (avec Φ = 2) de déformation des armatures de renfort au dessus de
l'ancrage (le plus critique) sont présentés à la ﬁgure 5.25.
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Figure 5.25 Force appliqueé par rapport à la déformation calculée de l'armature
de renfort au dessus de l'ancrage (CalcReH3)
5.4.3 Déplacements
Le déplacement des ancrages de toutes les chambres est illustré à la ﬁgure 5.26.
Figure 5.26 Force appliquée par rapport au déplacement de l'ancrage (LeECr)
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5.4.4 Fissuration et mode de rupture
Les premières ﬁssures apparaissent à 100 kN pour Acier1 entre 100 et 150 kN pour les
chambres renforcées de PRFV. Elles débutent à l'ancrage et se dirige radialement vers
l'extérieur, de manière similaire à la ﬁssuration des essais de traction avec poulies. Les
premières ﬁssures extérieures apparaissent à 200 kN pour Acier1 et entre 200 et 250 kN
pour les chambres renforcées de PRFV. Ce sont des ﬁssures circonférencielles à environ
0.75 mètre en dessous de l'ancrage. Le réseau de ﬁssuration de la face est des quatres
essais est montré à la ﬁgure 5.27. Lorsque la charge est augmentée, ces ﬁssures s'allongent
suivant un cercle (centré à droite de l'ancrage) jusqu'à ce qu'elles rejoignent l'interface
entre la base et la connexion.
(a) Acier1 (b) PRFV1
(c) PRFV2 (en rouge) (d) PRFV3
Figure 5.27 Fissuration de la face est des quatre spécimens
À 200 kN pour Acier1 et entre 225 et 275 kN pour les chambres renforcées en PRFV, les
premières ﬁssures apparaissent sur le mur sud (le mur le plus rapproché de l'ancrage est).
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Ce sont des ﬁssures circonférencielles qui viennent habituellement rejoindre celles de la
face est, tel qu'illustré à la ﬁgure 5.28.
(a) Acier1 (b) PRFV1 (c) PRFV2 (en rouge) (d) PRFV3
Figure 5.28 Fissuration de la face sud des quatre essais spécimens
Pour la chambre PRFV2, une rupture prématuré dans l'anneau d'ancrage survient autour
de 350 kN, tel que visible à la ﬁgure 5.29. L'anneau est remplacé et les essais se poursuivent.
Pour la chambre Acier1, l'anneau rupture autour de 400 kN. Il est alors remplacé par un
anneau renforcé qui se rupture dans les ﬁlets autour de 450 kN (voir ﬁgure 5.29c). L'essai
Acier1 a donc été repris deux fois pour atteindre la rupture.
(a) PRFV2 (350 kN) (b) Acier1 (400 kN) (c) Acier1 (450 kN)
Figure 5.29 Rupture des anneaux lors des essais PRFV2 et Acier1
La rupture survient dans toutes les chambres par poinçonnement aux charges de 455, 391,
414 et 386 kN respectivement. Les cônes de rupture sont visibles à la ﬁgure 5.30.
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(a) Acier1 (b) PRFV1
(c) PRFV2 (d) PRFV3
Figure 5.30 Cone de rupture de la face est, vue de l'intérieur des quatre spéci-
mens
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5.4.5 Critères du protocole proposé
Les critères du protocole proposé sont vériﬁés pour toutes les chambres :
- Premières ﬁssures intérieures trouvées à 100 kN, 125 kN, 125 kN et 150 kN pour les
chambres Acier1, PRFV1, PRFV2 et PRFV3.
- Premières ﬁssures extérieures trouvées à 200 kN, 250 kN, 225 kN et 200 kN.
- À la charge de service (112 kN), le déplacement du mur est de 0.33 mm, 0.28 mm,
0.34 mm, 0.42 mm.
- Après avoir diminué la charge de 125 kN à la charge minimum (25 kN pour Acier1,
PRFV1 et PRFV2 et 50 kN pour PRFV3), le déplacement des chambres est de 0.16
mm, 0.12 mm, 0.17 mm et 0.17 mm, ce qui peut être considéré comme négligeable.
- Après avoir diminué la charge de 125 kN à la charge minimum, la déformation
maximale dans les armature verticales est de 68 (V3), 64 (V2), 51 (V2) et 61 (V3)
microdéformations, ce qui peut être considéré comme négligeable.
- À la charge pondéré (168 kN), la déformation maximale de l'armature de Acier1 est
de 616 microdéformations, 66% en deçà de la valeur de plastiﬁcation de l'acier.
- À la charge de plastiﬁcation (258 kN), le déplacement du mur est de 1.58 mm, 1.56
mm, 2.48 mm et 2.86 mm. Ces déplacements sont bien en décà de la limite de 25
mm. Pour les chambres renforcées de PRFV, la déformation maximale des barres
est de 1931, 1948, 1906 microdéformations.
- La rupture par poinçonnement se produit à 455 kN, 391 kN, 414 kN et 385 kN pour
les chambres Acier1, PRFV1, PRFV2 et PRFV3. Pour les chambres renforcées en
PRFV les déplacements sont alors d'environ 8 mm, 8.5 mm et 9.2 mm (les jauges
de la chambre Acier1 ont été remis à zéro après chaque essai). Les déformations
maximales calculées dans les barres en PRFV critiques sont de 8495, 5746, 5374
microdéformations, soit 42%, 29% et 27% de la déformation maximale des barres.
La performance des chambres est donc acceptable selon le protocole proposé. Par contre, la
résistance en compression du béton utilisé dépasse le 10 % alloué par le protocole d'essais
suggéré par Hydro-Québec. L'eﬀet d'une résistance en compression trop élevée est exploré
dans la discussion.
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5.4.6 Vériﬁcation des équations
Le tableau 5.3 donne les facteurs Vexp/Vpred des équations des normes et de la littérature
pour chaque essai. Pour les valeurs prédite, le facteur φc = 1 et la résistance en compression
du béton est celle calculée par régression logarithmique.
Tableau 5.3 Résistance au poinçonnement prédite et expérimentale
Acier Vexp/Vpred
Équations CSA A23.3 CSA S6-06 ACI 318-05 (Rizk 2011)
Acier 1 1.36 1.29 1.55 1.10
PRFV Vexp/Vpred
Équations CSA S806-12 ACI 440,1R-06 Ospina (2003) El-Gamal (2005) Nguyen-M. (2013)
PRFV 1 1.36 2.08 1.27 1.11 1.83 / 1.29*
PRFV 2 1.39 2.13 1.30 1.12 1.87 / 1.32*
PRFV 3 1.26 1.94 1.18 1.18 1.71 / 1.21*
* Calculé sans la limitation de 22.5 degrés du cône de rupture (α = 729(L/d)−1.26)
5.4.7 Discussion
Bien que les chambres analysés rencontrent les critères du protocole d'essai proposé, la
résistance en compression du béton des chambres est bien au delà de la limite permise
de 66 MPa. Voyons l'inﬂuence que peut avoir une telle augmentation de la résistance en
compression du béton sur le comportement structural des chambres.
Déformation des armatures et du béton
Expérimentalement, aucune corrélation n'est visible entre la résistance en compression des
chambres renforcées en PRFV et la déformation des armatures ou du béton (malgré une
diﬀérence de f ′c de 9.5MPa entre PRFV2 et PRFV3).
Théoriquement, pour résister à un même moment, la résistance en compression de la
section a peu d'inﬂuence sur la déformation des armatures et du béton. Pour un béton plus
résistant, l'axe neutre est légèrement haussé, ce qui augmente la déformation des barres
d'armatures. Toutefois, le bras de levier interne étant augmenté, le moment résistant est
plus élevé.
Résistance au poinçonnement
Pour les spécimens testés en PRFV, aucune corrélation n'existe entre la résistance en
compression et la résistance au poinçonnement des chambres. En théorie, la résistance en
poinçonnement d'une dalle est fonction de la racine carré (les normes CSA et ACI) ou
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cubique [Rizk et al., 2011] de la résistance en compression du béton. Il est donc possible
de corriger pour approximer la résistance au poinçonnement de chambre avec béton 60
MPa.




PRFV1 92.2 9.2 329.0
PRFV2 84.9 9.7 330.3
PRFV3 94.4 10.1 297.3
Même après correction, les valeurs de résistance au poinçonnement demeurent acceptable,
soit au delà de 258 kN.
Flèches
L'impact de la résistance en compression du béton sur les ﬂèches des dalles peut être
estimé avec les équations des normes CSA. L'équation de la norme S806-12 indique que la
ﬂèche maximale est fonction inverse au module d'élasticité du béton Ec. Toujours selon la
norme S806-12, ce module est fonction de la racine carré de la résistance en compression
du béton f ′c pour des bétons de 20 à 100 MPa ([Paultre, 2011] p.64). On peut donc corriger
les ﬂèches obtenues pour tenir en compte la résistance en compression du béton.
Tableau 5.5 Flèches corrigées
Chambre f ′c(MPa)

f ′c Flècheplast−corr(mm) Flècheu−corr(mm)
PRFV #1 92.2 9.2 1.86 9.5
PRFV #2 84.9 9.7 3.11 10.0
PRFV #3 94.4 10.1 3.71 11.9
Une fois corrigée, les ﬂèches demeurent acceptables.
5.5 Recommandations
5.5.1 Conception des chambres
Pour la conception future des chambres, les points suivants sont recommandés :
- Création d'une norme qui régit les structures souterraines. La pertinence de plusieurs
articles des normes existantes est discutable pour les structures souterraines.
- Explorer la possibilité de remplacer les barres courbes en PRFV par des têtes d'an-
crages pour les chambres renforcées en PRFV. Le comportement des barres avec
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têtes d'ancrage est similaire à celui des étriers jusqu'à la rupture en ﬂexion. Étant
donné qu'aucune rupture en ﬂexion n'est attendue dans les chambres, cette nouvelle
technologie pourrait remplacer les barres courbes d'ancrage.
- Prise en compte d'une résistance en compression qui se rapproche plus de celle
du béton utilisé dans les chambres. Les spécimens testés atteignaient la limite du
protocole (66 MPa) moins de 14 jours après la coulée.
- Modiﬁer l'emplacement des armature sur les murs est et ouest pour mieux reprendre
les eﬀorts de l'extérieur. Ceci peut être réalisé en déplaçant le lit d'armature hori-
zontal à l'intérieur (là où il peut reprendre la traction du mur) ou en ajoutant des
renforts horizontaux autour de l'ancrage bas (comme autour de l'ancrage haut).
5.5.2 Essais expérimentaux
Pour tous les essais eﬀectuées, les points suivants sont recommandés :
- Utilisation d'un vérin automatisé pour mieux contrôler les taux de chargement/déchargement.
- Utilisation de moins de jauges pour éviter de créer de l'interférence et des pertes de
temps avec le système d'acquisition de données.
Essais de compression
Si l'essai de compression doit être répété, les points suivants sont recommandés :
- Si une rupture est voulue, augmenter la limite du montage autour de 2500 kN.
Bien que les chambres se ﬁssuraient autour de 1000 kN, les largeurs de ﬁssures sont
demeurées réduites et les déformations du béton et de l'armature sont demeurées
peu élevées.
- Toujours s'assurer que les deux pièces sont bien appuyées pour ne pas créer de ﬁssures
de tolérances ou de déplacements supplémentaires.
Essais de traction avec poulies
Si l'essai de traction avec poulies doit être répété, il est recommandé d'instrumenter le
câble aﬁn de s'assurer que la tension est la même en tout point.
Essais de traction directe
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Si l'essai de traction doit être répété, il est recommandé de maintenir une charge minimale
lors du déchargement pour éviter le glissement du vérin, ce qui peut causer des impacts
lors du prochain cycle de chargement.
CHAPITRE 6
Conclusion
Pour conclure, le problème de corrosion est la principale cause de détérioration de struc-
tures en Amérique du Nord [Koch et al., 2001]. Dans les structures de béton armé, le
remplacement de l'armature d'acier par de l'armature en matériaux composites élimine la
problématique à la source. Toutefois, un manque d'expérience et des coûts à court terme
supérieurs dissuadent les ingénieurs de proﬁter de cette nouvelle technologie.
Le présent mémoire démontre la performance des chambres souterraines renforcées d'ar-
matures en PRFV. Bien que légèrement plus ﬂexibles que celles renforcées d'acier, elles
rencontrent tous les critères de conception du devis de conception d'Hydro-Québec pour
les deux cas de chargement étudiés.
- Le dimensionnement des chambres renforcées en acier et en PRFV est adéquat en
ﬂexion et en cisaillement pour les deux cas de chargement, sauf en ﬂexion dans le sens
horizontal du mur ouest (problématique qui concerne autant les chambres renforcées
en PRFV que celles renforcées en acier). Les solutions proposées sont le déplacement
du lit principal vers l'intérieur ou l'ajout d'une barre de renfort de part et d'autre
de l'ancrage ouest. Les valeurs expérimentales démontrent que la ﬂexion n'est pas
un problème (ruptures par poinçonnement).
- Le dimensionnement des chambres renforcées en PRFV est adéquat sous charges
de services et les valeurs expérimentales sont en accord (déformation des armatures
en deçà de 2000 µϵ). On peut aussi noter que la limite imposée de 2000 micro-
déformations dans les barres d'armatures en PRFV est pour les charges de services
soutenues (S806-12 art. 7.1.2.3.). Une telle limite est donc plus sévère que la norme.
- Pour les deux cas de chargement, la ﬁssuration des chambres renforcées en PRFV
est similaire à celle des chambres renforcées en acier.
- Pour les deux cas de chargement, les déformations dans les armatures et dans le béton
sont en deçà des valeurs des normes et des valeurs proposées dans le protocole.
- Bien que plus ﬂexibles que celle renforcées d'acier, les chambres renforcées en PRFV
résistent au deuxième cas de chargement en gardant les déplacements en dessous des
valeurs proposées dans le protocole.
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Si Hydro-Québec privilégie l'utilisation des armatures en matériaux composites dans leurs
structures souterraines, ceci augmentera la visibilité du produit et encouragera les in-
génieurs à se familiariser avec ces nouveaux matériaux. Ces nouvelles chambres auront
une durabilité grandement améliorée. Sans le problème de la corrosion, il sera intéressant
d'observer quelles seront les nouvelles causes de leur détérioration à long terme.
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Annexe A - Photos
Figure 7.1 Cages d'armature en acier assemblées chez Lécuyer à St-Rémi
Figure 7.2 Coulée d'une cage d'armature en acier chez Lécuyer à St-Rémi
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Figure 7.3 Cages d'armature en PRFV assemblées chez Lécuyer à St-Rémi
Figure 7.4 Coulée d'une cage d'armature en PRFV chez Lécuyer à St-Rémi
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Figure 7.5 Livraison d'une chambre (base et connexion)
Figure 7.6 Entrée d'une chambre dans le laboratoire à l'aide d'une grue et du
pont roulant
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Figure 7.7 Jauges de déformation et ﬁls posés sur l'armature en acier d'une
base
Figure 7.8 Jauges de déformation et ﬁls posés sur l'armature en PRFV d'une
connexion
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Figure 7.9 Compression - LVDTs et support indépendant pour mesurer les
ﬂèches
Figure 7.10 Compression - LVDTs et jauges de déformation posés sur le béton
d'une base
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Figure 7.11 Tirage - Jauges de déformation posés sur le béton d'une base
Figure 7.12 Tirage - LVDTs sur le crochet et sur le béton recouvrant un ancrage
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Figure 7.13 Tirage - LVDTs autour du crochet à l'intérieur de la chambre
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CHAPITRE 8
Annexes B - Exemple de calculs
Compression
Résistance à la ﬂexion d'une dalle renforcée en PRFV
Un bon point de départ pour le calcul de la résistance en ﬂexion des chambres est la
résistance unidirectionnelle de la dalle supérieure des chambres en négligeant les trous.
Trouvons d'abord la résistance nominale d'une section de 1 mètre de la dalle supérieure
(illustré à la ﬁgure 8.1). L'armature d'acier est de la 15M et l'armature équivalente en
PRFV est de la V-ROD #5. Dans ces exemples, une résistance à la compression du béton
de 75 MPa a été utilisé ce qui n'est pas permis par la norme. Toutefois, ceci donne une
meilleure approximation de la réalité.
Figure 8.1 Section à l'étude




















Comparons avec le taux d'armature dans la dalle armée de PRFV :
ρf =
Aprfv
b ∗ d =
197.9 ∗ 5
192 ∗ 200 = 0.00514 < ρfb = 0.00571 (8.2)
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Nous avons donc rupture de l'armature (et non écrasement du béton). Trouvons la force
de rupture en traction de l'armature en PRFV :
TPRFV = φPRFV ∗ APRFV ∗ fPRFV = 1 ∗ 5 ∗ 197.9 ∗ 1184 = 1171kN (8.3)
Par itération, on détermine les facteurs α1 = 0.9 et β1 = 0.72 ainsi que la distance à l'axe
neutre c = 24.1mm. La courbe de f ′c de 60 MPa a été utilisé pour déterminer les facteurs
α1 et β1 car aucune courbe n'est donné au delà de cette valeur. La force reprise par le
béton est donc de :
C = φc ∗ α1 ∗ β1 ∗ f ′c ∗ c ∗ b = 1 ∗ 0.9 ∗ 0.72 ∗ 75 ∗ 24.1 ∗ 1000 = 1171kN (8.4)





(192− 24.1) = 0.0027 < ϵcu = 0.0035 (8.5)
Trouvons ﬁnalement le moment résistant nominal :
Mr = T ∗ (d− β1 ∗ c
2
) = 1171 ∗ 103 ∗ (192− 0.72 ∗ 24.1
2
) = 215kNm (8.6)
Sous charges de service soutenues, la contrainte dans l'armature ne doit pas dépasser 25
% de la contrainte maximale dans l'armature et la déformation ne doit pas dépasser 2000
micro-déformations. Gardons les coeﬃcients de pondération à l'unité (φc = 1 et φprfv = 1)
pour trouver le moment de service.
Le moment de service maximal se trouve donc en posant la déformation de l'armature à
0.002 (pire des deux cas mentionnés ci-dessus). Par itération, nous trouvons que α1 = 0.1,
β1 = 0.67 et c = 21.9mm.
Mser = T ∗ (d− β1 ∗ c
2
) = 123890 ∗ (192− 0.67 ∗ 21.9
2
) = 22.93kNm (8.7)
Vériﬁons maintenant le paramètre de contrôle de ﬁssuration zprfv. Posons un moment




[Aprfv ∗ (d− β ∗ c)] =
33.4 ∗ 106










∗ 193.3 ∗ 3
√
58 ∗ 989.5 = 19057.2N/mm ≤ 38000N/mm
(8.9)
Dans la norme S6-06, le moment se trouve de manière identique. Trouvons donc le moment
Mrmin (moment relié à l'armature minimale) qui doit être au moins égal à 1.5Mcr. On
détermine le moment de ﬁssuration à l'aide de la contrainte de ﬁssuration fcr :
fcr = 0.4 ∗

f ′c = 0.4 ∗
√
75 = 3.46MPa (8.10)
La ﬁssuration se produit donc quand le béton en traction atteint cette valeur. Trouvons










1.1 ∗ (3300 ∗ √75 + 6900) − 1

∗ 5 ∗ 197.9 = 598mm2
(8.11)








Trouvons les forces qui agissent sur la section :
Cc = −b ∗ c
2




∗ ft = (124.84) ∗ 1000/2 ∗ (39026 ∗ 8.88 ∗ 10−5) = 216227kN (8.14)
Tprfv = Aeq ∗ fprfv = 598 ∗ 4.79 ∗ 10−5 = 1116kN (8.15)
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ΣFx = −217344 + 216227 + 1116 = −1 (8.16)
Trouvons le moment de ﬁssuration. Étant donné que les forces horizontales s'annulent, on
peut prendre le moment de n'importe quel point. Prenons la ﬁbre supérieure :
ΣMrmin = −217344 ∗ 125.16
3
+ 216227 ∗ (125.16 + 2
3
∗ 124.84) + 1116 ∗ 192.5 = 36.2kNm
(8.17)
La résistance de la section est égale à 1.5Mr = 54.3kNm
Il faut aussi assurer que le coeﬃcient de performance global (J) est d'au moins 4 (pour
les dalles et les poutres). Par itération, nous trouvons que l'axe neutre c = 22.9 lorsque
la déformation dans le béton est de 0.001 et que Mcφc = 3720. Avec la valeur de Muφu =
14881 trouvé auparavent, nous pouvons déduire J :
J = 14881/3720 = 6.5 ≥ 4.0kNm (8.18)
De plus, si a déformation dans l'armature sous charges de service dépasse 0.0015, il faut
s'assurer que l'ouverture des ﬁssures wcr ne dépasse pas 0.5 mm. Il faut aussi limiter la
contrainte dans les armatures sous charges de service au quart de la contrainte ultime de
celles-ci. Le calcul sous charges de service avec la norme S6 est toutefois inutile dans le
cadre du projet et n'est pas fait.
Résistance à la ﬂexion d'une dalle renforcée en PRFV avec plus
d'un rang d'armatures
Si la section contient plus d'un rang d'armature, il faut traiter les deux rangs de manière
individuelle (ce qui n'est pas nécessaire avec l'armature d'acier). Prenons la section centrale
(dans le sens court) de la dalle supérieure qui est située entre les deux trous. La section
en question est illustré à la ﬁgure 8.2.
Posons l'écrasement du béton. Par triangles semblables, nous pouvons trouver la valeur
des déformation dans les armatures :
ϵn =




Figure 8.2 Section à l'étude (6 barres VROD #5 et 4 barres VROD #8)
Les formules pour les forces qui agissent sur la section demeure les mêmes. On pose la
somme des eﬀorts égal à 0 et on itère pour trouver c = 56.7mm. On peut alors trouver le
moment résistant à partir du milieu de la zone de compression :
Mr = Σ(dn − c/2) ∗ Tn) = 129.2 ∗ 717651 + 164.1 ∗ 602298 = 201.4 ∗ 106Nmm (8.20)
Résistance à la ﬂexion d'une dalle renforcée en acier
Considérons encore la section illustrée a la ﬁgure 8.1. La force de traction à la plastiﬁcation
de l'armature vaut :
Ts = φs ∗ As ∗ fy = 1 ∗ 200 ∗ 5 ∗ 400 = 400000N (8.21)
Pour un béton de 75 MPa, α = 0.7375 et β = 0.7825. Trouvons la formule pour la force
de compression et posons la égale à la force de traction :
Cc = φc ∗ α ∗ β ∗ fy ∗ c ∗ b = 1 ∗ 0.7375 ∗ 0.7825 ∗ 75 ∗ 1000c = 400000N = Ts (8.22)
Nous trouvons que l'axe neutre c = 9.24mm. Le moment résistant est donc de :
Mr = T ∗ (d− β1 ∗ c
2
) = 400000 ∗ (192− 0.7825 ∗ 9.24
2
) = 75.5kNm (8.23)
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Selon la norme S6, l'armature minimale doit permettre à la section de résister à 1.2Mcr.
En transformant les barres d'armatures d'acier en section équivalente de béton (démarche
identique à la section précédente), nous trouvons un moment de ﬁssurationMcr = 35.4kNm.
La résistance de la dalle est donc de 1.2Mcr = 53.2kNm.
Résistance au cisaillement d'une dalle renforcée en PRFV
La section ne contient aucun étrier, donc la résistance au cisaillement d'une dalle unidi-
rectionnelle de moins de 300 mm d'épaisseur se trouve à l'aide de l'équation 2.12.
0.11φc

f ′cbwdv ≤ Vc = 0.05λφckmkr(f ′c)1/3bwdv ≤ 0.22φc

f ′cbwdv (2.12)
Trouvons km et kr. Il est à noter que km dépend de eﬀorts pondérés donc varie tout au
long de la dalle. Pour l'exemple, nous poserons Vf = 102, 1kN et Mf = 105, 1kNm, les









= 0.43 ≤ 1 (8.24)
kr = 1 + (EFρFw)
1/3 = 1 + (62600 ∗ 0.00514)1/3 = 7.85 (8.25)
Nous trouvons donc :
164614 ≤ Vc = 0.05∗1∗1∗0.43∗7.85∗ (75)1/3 ∗1000∗0.9∗192 = 122991 ≤ 329228 (8.26)
La résistance au cisaillement de la section est donc de :
Vc = 164.6kN (8.27)
Résistance au poinçonnement d'une dalle renforcée en PRFV
Selon la norme S806-12, la résistance au poinçonnement se calcule tel qu'indiqué aux






























f ′c ≤ 60MPa
Bien que la norme limite la valeur de f ′c à 60MPa, nous utiliserons la valeur de 75MPa
car nous cherchons la valeur nominale. Pour une section circulaire, la transformation en
section de même aire et de même centre de gravité est suggéré, tel qu'illustrée à la ﬁgure





Figure 8.3 Section réelle (gauche) et transformée (droite)
On considère une rupture trapézoïdale tel qu'illustrée à la ﬁgure 8.4
Le périmètre b0 critique se trouve comme suit :
b0 = 4 ∗ (c+ 2 ∗ d/2) = 4 ∗ (1052.4 + 2 ∗ 92.5) = 4949.7mm (8.29)
où
d = la distance entre l'armature inférieure (entre les deux lits orthogonaux) et la ﬁbre
supérieure de béton.
Le taux d'armature est la valeur moyenne du taux dans chaque direction orthogonale.
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Figure 8.4 Rupture trapézoïdale en poinçonnement
ρf =
2 ∗ 197.9
2 ∗ 185 ∗ 200 = 0.00535 (8.30)
La résistance nominale du béton au cisaillement est donc la moindre des valeurs suivantes :
vr = (3)











0.147 ∗ 1 ∗ 1 (62600 ∗ 0.00535 ∗ 75)1/3 = 1.46MPa
(8.32)
vr = 0.056 ∗ 1 ∗ 1 (62600 ∗ 0.00535 ∗ 75)1/3 = 1.64MPa (8.33)
La section peut donc théoriquement résister à un eﬀort de poinçonnement Vprfv de :
Vprfv = vrbod = 1.46 ∗ 4990 ∗ 195 = 1338.3kN (8.34)
Pour trouver la valeur pondérée, il faudrait utiliser f ′c = 60kN.
Résistance au poinçonnement des chambres renforcées d'acier
Pour des sections renforcées d'acier, la résistance au poinçonnement est donnée par la plus










f ′c = 0.57 ∗ 1 ∗ 1 ∗
√





















f ′c = 0.38 ∗ 1 ∗ 1 ∗
√
75 = 3.29MPa (2.19)
où
f ′c ≤ 8MPa (nous prenons encore
√
75MPa pour trouver la résistance nominale )
La section peut donc théoriquement résister à un eﬀort de poinçonnement Vacier de :
Vacier = vrbod = 2.94 ∗ 4949.7 ∗ 185 = 2692kN (8.35)
Selon la norme S6-06, la résistance au poinçonnement Vr est seulement donné pour une
section en acier, et se calcule selon l'équation 2.34.
Vr = (φcfcr)bod = 1 ∗ 0.4 ∗ (75)0.5 ∗ 4949.7 ∗ 185 = 3172kN (2.34)
Traction des câbles
Résistance au poinçonnement
Le crochet d'ancrage repose sur une surface de 0.20m x 0.20m. L'épaisseur des murs est
de 150 mm (6 pouces), donc le périmètre b0 est de :
b0 = 4 ∗ (c+ 2 ∗ d/2) = 4 ∗ (200 + 2 ∗ 42.5) = 1140mm (8.36)
Dans la zone de l'ancrage, il passe des barres 15M (ou #5 en PRFV) au 125 mm hori-
zontalement et verticalement. De plus, des renforts en U sont ajoutés environ au 100 mm







57.5 ∗ 125 +
197.9
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0.147 (62600 ∗ 0.0350 ∗ 75)1/3 = 3.65MPa > 2.85MPa (8.38)
Vprfv = vrbod = 2.85 ∗ 1140 ∗ 85 = 275.8kN (8.39)









∗ 1 ∗ 1 ∗
√
75 = 4.23MPa > 3.29MPa (8.40)
Vacier = vrbod = 3.29 ∗ 1140 ∗ 85 = 319kN (8.41)
Selon la norme S6, la résistance au poinçonnement des chambres en acier est de :
Vr = (φcfcr)bod = 0.4 ∗ (75)0.5 ∗ 1140 ∗ 85 = 336kN (2.34)
Longueurs de développement
Barres courbes en PRFV
Vériﬁons l'ancrage des barres courbes de la section de 1.3 m entre les deux ouvertures










∗ 1 ∗ 15.9√
60
= 662.8mm (8.42)
Donc, pour développer sa plein capacité, une barres courbe en PRFV doit avoir 662.8 mm
d'ancrage. Si nous prenons par exemple la section de 1.3 m calculé par SAP2000 (3.9),
le moment résistant est de -130.8 kNm, alors que le moment pondéré est de -13 kNm. Le
moment de -130.8 kNm est obtenu avec 1286 mm2 de renforcement en PRFV. Avec une
aire d'armature de 128.6 mm2, nous obtenons un moment résistant de -13.6 kNm, ce qui
est raisonnable. La longueur de développement peut donc être réduite :
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ld−red = Afour/Areq ∗ ld = 1286/128.6 ∗ 662.8 = 66.3mm (8.43)
La longueur de développement correspond donc à moins de la moitié de l'épaisseur du
mur. La longueur de la partie recourbée ne doit pas être en deçà de 12db = 190mm.
Barres droites en PRFV
Vériﬁons l'ancrage d'une barre droite situé au même endroit (pour la reprise du moment











∗ 197.9 = 867.7mm (8.44)
Cette longueur de développement peut être réduite de manière similaire aux barres courbes
(selon le rapport entre l'armature fournie et requise).
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CHAPITRE 9
Annexes C - Tables
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Figure 9.1 Fiche technique des barres Haut-Module VROD
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Figure 9.2 Fiche technique des barres courbes VROD grade III
CHAPITRE 10
Annexes D - Code LAS
// Coordonnees des noeuds



















// Definition des poutres
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// Localisation des poutres
Int Beam_LM = Beam_Make_LM(Beam_EL,EQ)
// Matrice de propriÃ©tÃ© [A As I E Nu Dn]
Dbl Ptop = [0.25 0.0 1300E-6 35500 0.0 0.0] // E trouvÃ© avec le livre de Paultre (bÃ©ton Ã 75MPa)
Dbl Pmurs = [0.15 0.0 281E-6 35500 0.0 0.0] // I trouvÃ© avec le bÃ©ton seulement (acier nÃ©gligÃ©)
// Matrices de rigiditÃ© des poutres
Dbl K1 = Beam_Make_K(1,XY,Beam_EL,Pmurs,"Global")
Dbl K2 = Beam_Make_K(2,XY,Beam_EL,Pmurs,"Global")
Dbl K3 = Beam_Make_K(3,XY,Beam_EL,Ptop,"Global")
Dbl K4 = Beam_Make_K(4,XY,Beam_EL,Ptop,"Global")
Dbl K5 = Beam_Make_K(5,XY,Beam_EL,Pmurs,"Global")
Dbl K6 = Beam_Make_K(6,XY,Beam_EL,Pmurs,"Global")
Dbl K7 = Beam_Make_K(4,XY,Beam_EL,Ptop,"Global")
//Matrices de transformation
Dbl T1 = Beam_Make_T(1,XY,Beam_EL)
Dbl T2 = Beam_Make_T(2,XY,Beam_EL)
Dbl T3 = Beam_Make_T(3,XY,Beam_EL)
Dbl T4 = Beam_Make_T(4,XY,Beam_EL)
Dbl T5 = Beam_Make_T(5,XY,Beam_EL)
Dbl T6 = Beam_Make_T(6,XY,Beam_EL)
Dbl T7 = Beam_Make_T(6,XY,Beam_EL)
//Matrice de forces
Dbl FD1 = Beam_Make_FD(1,XY,Beam_EL,Pmurs)
Dbl FD2 = Beam_Make_FD(2,XY,Beam_EL,Pmurs)
Dbl FD3 = Beam_Make_FD(3,XY,Beam_EL,Ptop)
Dbl FD4 = Beam_Make_FD(4,XY,Beam_EL,Ptop)
Dbl FD5 = Beam_Make_FD(5,XY,Beam_EL,Pmurs)
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Dbl FD6 = Beam_Make_FD(6,XY,Beam_EL,Pmurs)
Dbl FD7 = Beam_Make_FD(6,XY,Beam_EL,Ptop)
// Matrice de rigidite globale (17 degrees of freedom)







// Vecteur des forces nodales
Dbl F = Zero(17,1)
F(9,1) = -204.2
// Definir le vecteur de forces nodales pour chaque poutre
// Force distribuÃ© w en coordonnÃ©es locales
// forces verticales aux extremites = wl/2
// moment au extremitÃ©s = wl2/12
// Force repartie - Beam 1
GUI_Load_Distributed(-61.9,1)






// Force repartie - Beam 2
GUI_Load_Distributed(-41.3,2)
Dbl BL2 = [0
0.575*41.3/2.0





// Force repartie - Beam 3
GUI_Load_Distributed(-50.0,3)






// Force repartie - Beam 4
GUI_Load_Distributed(-50.0,4)






// Force repartie - Beam 5
GUI_Load_Distributed(-41.3,5)






// Force repartie - Beam 6
GUI_Load_Distributed(-61.9,6)
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// Force repartie - Beam 7
GUI_Load_Distributed(145.1,7)






// Transforme BLi en coordonnees globales
Dbl BL1G = t(T1) * -BL1
Dbl BL2G = t(T2) * -BL2
Dbl BL3G = t(T3) * -BL3
Dbl BL4G = t(T4) * -BL4
Dbl BL5G = t(T5) * -BL5
Dbl BL6G = t(T6) * -BL6
Dbl BL7G = t(T7) * -BL7
// Ajoute les forces aux noeuds








// RÃ©soud pour trouver les deplacements
140 CHAPITRE 10. ANNEXES D - CODE LAS
Dbl U = Solve(K,F)
Print(U)
// Calcule les force internes des poutres en coordonnees locales
Dbl F1 = Internal_Forces(FD1,U,Beam_LM,1) + BL1
Dbl F2 = Internal_Forces(FD2,U,Beam_LM,2) + BL2
Dbl F3 = Internal_Forces(FD3,U,Beam_LM,3) + BL3
Dbl F4 = Internal_Forces(FD4,U,Beam_LM,4) + BL4
Dbl F5 = Internal_Forces(FD5,U,Beam_LM,5) + BL5
Dbl F6 = Internal_Forces(FD6,U,Beam_LM,6) + BL6
Dbl F7 = Internal_Forces(FD7,U,Beam_LM,7) + BL7











Dbl F1G = t(T1) * F1
Dbl F6G = t(T6) * F6
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